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resumo 
 
 
A atividade sísmica ocorrida tem demonstrado que as estruturas existentes de 
betão armado não têm capacidade resistente e de segurança para 
responderem às exigências impostas pela construção civil, quando sujeitas a 
cargas cíclicas. 
 
O presente trabalho aborda o reforço de ligações viga-pilar de betão armado 
sujeitas a carregamentos cíclicos, através da introdução de novos materiais de 
reforço. Deste modo, é feita uma revisão bibliográfica do trabalho experimental 
e comparativo deste tema. Este trabalho, recai essencialmente na análise e 
comparação desenvolvida acerca do comportamento cíclico de nós viga-pilar 
de betão armado reforçados com recurso a mantas de carbono (CFRP). 
 
Os ensaios laboratoriais foram desenvolvidos em provetes não reforçados, 
cujas cargas cíclicas foram impostas por uma plataforma de ensaio em que se 
pretendia aplicar a lei de deslocamentos que faz variar no tempo o 
deslocamento imposto na extremidade do pilar superior. Depois de submetidos 
a este ensaio e de apresentarem a degradação causada pelas ações 
estabelecidas, os provetes foram reparados e reforçados com mantas de 
carbono e posteriormente procedeu-se a um novo ensaio cíclico. Neste âmbito, 
é feita uma análise comparativa do comportamento mecânico das estruturas 
reforçadas com manta de carbono de modo a confrontar estes parâmetros com 
a análise dos provetes não reforçados. 
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abstract 
 
The seismic activity occurred has shown that the existing structures of 
reinforced concrete don't have sturdy and security capacity to meet the 
requirements imposed by construction when subjected to cyclic loading. 
 
The present work discusses the reinforcement of beam-column joints of 
reinforced concrete subjected to cyclic loading, through the introduction of new 
repair materials. Thus, it is made a bibliographic review and comparison of the 
experimental work of this theme. This work falls mainly on analysis and 
comparison developed about the cyclical behaviour of reinforced beam-column 
joints concrete with CFRP. 
 
The laboratory tests were developed in unreinforced structures, whose cyclic 
loads were imposed by a test platform on which it was intended to apply the 
law of displacement that varies the displacement in time on the edge of the 
upper column. After undergoing this test and submit the degradation caused by 
the established actions, the test pieces were repaired and reinforced with 
CFRP and later was held a new cyclical test. In this context, there is a 
comparative analysis of the mechanical behaviour of structures reinforced with 
CFRP in order to confront these parameters with the analysis of non-reinforced 
structures. 
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1. INTRODUÇÃO 
1.1. Enquadramento 
A introdução do betão armado na construção civil impulsionou a evolução das construções em 
madeira ou pedra e o desenvolvendo novas técnicas de construção que têm vindo a ser 
aperfeiçoadas, apresentando-se assim como uma das melhores opções na construção civil. 
Desde sempre, o ser humano teve necessidade de adaptar a construção às suas exigências, no 
entanto não tem dado a devida importância à durabilidade das estruturas e à verificação da 
qualidade da execução e da aplicação do betão armado [1]. 
Assim, verifica-se que os níveis de segurança, durabilidade e funcionalidade das estruturas 
existentes podem não corresponder aos previstos para o período de vida útil para o qual a 
estrutura foi projetada ou solicitações não consideradas aquando da conceção. Muitas destas 
anomalias devem-se essencialmente a erros de projeto e conceção, falta de manutenção 
adequada, envelhecimento, mão-de-obra pouca qualificada e fenómenos naturais. Perante isto, 
surge a necessidade de reparação, sendo esta combinada com o reforço de modo a garantir a 
devida segurança estrutural [2]. 
Com a crescente consciencialização dos impactos ambientais, a demolição não é conciliável 
com esta mentalidade, de modo que a procura de sistemas de reforços que garantam 
segurança, mas que sejam sustentáveis, ganha cada vez mais relevo na reabilitação de 
estruturas [3]. 
Com o propósito de responder a estes problemas, surge a necessidade de desenvolver sistemas 
de reforço cuja aplicação seja simples e rápida, com elevadas características de durabilidade e 
que minimizem os impactos arquitetónicos na estrutura. Surge assim, o uso de materiais 
compósitos como fibras de carbono para reforço de estruturas de betão armado [1]. 
A aplicação de materiais compósitos vem substituir a utilização de sistemas convencionais de 
reforço como o aço ou o betão. A sua elevada resistência à tração, o baixo peso específico, a 
facilidade de aplicação, a resistência à corrosão e à fadiga e o decréscimo dos custos de 
fabrico destes compósitos são fatores determinantes na sua aplicação [4]. 
O sucesso de uma técnica de reforço está intimamente relacionada com as propriedades dos 
materiais utilizados, custos de manutenção, utilização e conceção assim como os impactos 
estéticos impostos na construção, deste modo é viável considerar que a utilização de materiais 
compósitos é tão ou mais eficaz que os sistemas de reforço tradicionais [5]. 
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1.2. Motivação 
Estudos realizados anteriormente revelam que o edificado necessita de ser reabilitado 
corretamente de modo a resistir a ações cíclicas. Inúmeros edifícios de betão armado não 
foram dimensionados à ação sísmica, o que face às atuais exigências da construção civil 
apresentam inadequada segurança. 
Sendo as ligações viga-pilar um elemento estrutural que apresenta baixo nível de 
comportamento à ação sísmica, surge assim a necessidade de se recorrer a uma adequada 
reabilitação e reforço deste tipo de estruturas de betão armado.  
A maioria da investigação realizada na área do reforço sísmico tem-se concentrado 
essencialmente no reforço por encamisamento do betão e por adição de novos elementos 
resistentes. Existe assim a necessidade de se aprofundar os estudos para o reforço de 
estruturas de betão armado recorrendo a materiais compósitos. 
A inclusão deste tipo de materiais permite obter melhores níveis de resistência mecânica, 
menor impacto arquitetónico na estrutura e elevada durabilidade. Deste modo é necessário 
avaliar o comportamento estrutural entre elementos reforçados com materiais compósitos e 
elementos não reforçados. 
1.3. Objetivos  
O tema desta dissertação tem como principal objetivo a análise e desenvolvimento de técnicas 
de reforço em nós viga-pilar de betão armado com recurso a CFRP (Carbon Fibre Reinforced 
Polymer). 
A motivação deste assunto surge no âmbito da busca de sistemas de reforço alternativos aos 
tradicionais (aço e betão), garantindo deste modo melhores características mecânicas, 
arquitetónicas, económicas e melhoramento dos impactos ambientais. 
De forma a avaliar estas propriedades, recorrer-se-á à preparação e ensaio até à rotura de 
vários nós viga-pilar, à escala real, sendo posteriormente reparados e reforçados com CFRP e 
ensaiados novamente com a mesma lei de carga cíclica. Após os ensaios será realizada a 
análise comparativa dos resultados experimentais. 
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1.4. Estratégia 
O trabalho experimental aqui apresentado vem na sequência de outras campanhas 
experimentais em nós viga-pilares planos (41 ensaios em nós viga-pilar) realizadas no 
passado recente no Departamento de Engenharia Civil da Universidade de Aveiro. 
Este projeto visa a conceção e avaliação de reforços das ligações viga-pilar de betão armado 
com recurso a CFRP. Os provetes são à escala real e representam nós viga-pilar interiores 
com vigas transversais e lajes. 
Pretende-se também adquirir novos dados de ensaios de uma ligação viga-pilar face ao 
comportamento sísmico, devido à laje e vigas transversais, uma vez que estudos anteriores 
ignoraram estes elementos estruturais. 
Este projeto terá como inovação a introdução de técnicas de monitorização para medir o 
deslocamento do CFRP, assim como a tensão no betão e no reforço durante o carregamento 
cíclico. Estes parâmetros serão medidos através de extensómetros tradicionais, bem como a 
utilização de fibra ótica e de correlação de imagem digital. 
A campanha experimental consiste na análise da ligação viga-pilar interior com laje, de modo 
a investigar duas configurações semelhantes de CFRP e compará-las com o provete de 
controlo.  
1.5. Estrutura da dissertação 
Esta dissertação encontra-se dividida em oito capítulos e diversos subcapítulos. O presente 
capítulo contém o enquadramento geral, motivação, objetivos e estratégia adotada para 
alcançar os objetivos propostos. 
O capítulo 2 contém o estado de arte acerca do comportamento de ligações viga-pilar de betão 
armado e os tipos de ligação. Apresenta também os principais danos provocados pela ação 
sísmica em estruturas de betão armado e as variáveis que influenciam o comportamento das 
ligações. 
No capítulo 3 apresenta-se uma descrição do reforço de nós viga-pilar com materiais 
compósitos reforçados com fibras de carbono e respetivas propriedades dos materiais 
constituintes. São também apresentados os diferentes sistemas de materiais compósitos e as 
diferentes técnicas de reforço e uma breve descrição do desempenho e durabilidade de 
estruturas reforçadas com CFRP quando sujeitas a ações sísmicas. 
O capítulo 4 corresponde ao método de ensaio. Neste capítulo é descrito o funcionamento da 
plataforma de ensaio e dos instrumentos de monitorização utilizados na campanha 
1.Introdução 
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laboratorial, a conceção e execução dos provetes, que inclui as características dos materiais e 
por fim apresentam-se as etapas de reparação dos provetes. 
No capítulo 5 apresentam-se os resultados obtidos na campanha laboratorial. 
A discussão e análise dos resultados experimentais obtidos são feitas no capítulo 6. 
Por último no capítulo 7 apresentam-se as conclusões finais da análise desenvolvida e 
possíveis propostas de trabalhos futuros. 
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2. COMPORTAMENTO DE LIGAÇÕES VIGA-PILAR DE BETÃO 
ARMADO 
2.1. Enquadramento geral 
Durante a década de 1950, a utilização do betão armado surge como alternativa à alvenaria na 
construção do edificado em todo o país. 
Appleton [6], define duas fases distintas do betão armado, estando relacionadas com a 
consideração ou não da ação sísmica no dimensionamento de estruturas de betão armado. 
Existe assim uma primeira fase da construção de edifícios no período anterior à publicação da 
primeira norma nacional que envolve a ação sísmica no dimensionamento estrutural. Cada 
uma dessas fases é marcada pelo tipo de estrutura utilizada na conceção dos edifícios e pela 
regulamentação aplicada. 
Deste modo o dimensionamento de estruturas de betão armado requer que os nós viga-pilar 
possuam capacidade suficiente para suportar a máxima resistência à flexão de todos os 
elementos a ele ligados [7]. 
De acordo com Prelorentzou [8] as ligações viga-pilar dão origem a descontinuidades 
geométricas e mecânicas que devem ser analisadas com muito rigor. Quando se está perante o 
dimensionamento das ligações é necessário ter-se em conta os esforços que vão condicionar o 
comportamento das mesmas, ou seja, é necessário avaliar os seguintes fatores:  
 
 Os esforços atuantes devem estar sempre em equilíbrio com os resistentes;  
 Cada componente da ligação tem que ter a capacidade de suportar os esforços atuantes 
na mesma;  
 As deformações causadas pela distribuição dos esforços têm que se situar dentro da 
capacidade resistente das componentes da ligação;  
 As deformações admitidas para qualquer modelo de cálculo, baseado na existência de 
rótulas plásticas, correspondem a rotações de corpos rígidos que sejam fisicamente 
possíveis. 
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2.2. Tipos de ligação 
A zona de interseção dos pilares comuns às vigas, numa estrutura porticada de betão armado 
denomina-se por nós viga-pilar, e têm com principal função transmitir as ações aplicadas e 
momentos das vigas para os pilares e garantir a ligação entre os dois pilares de pisos seguidos. 
Devem ser dotados de rigidez e resistência suficiente, de modo a resistir às forças internas 
induzidas pelos elementos que neles se ligam [9]. 
De acordo com a localização dos nós nas estruturas, estes podem ser classificados em: 
externos (Figura 1a)) e internos (Figura 1b)). 
 
Figura 1-Nós viga-pilar: a) externo; b) interno [10] 
 
A ligação viga-pilar é responsável pela estabilidade lateral das estruturas, o que a torna mais 
suscetível de sofrer grandes intensidades de esforços de corte e momentos fletores. Sob 
carregamento cíclico, a mudança de direção de esforços internos que ocorrem nos nós, 
provoca uma alteração na distribuição de tensões aumentando a sua degradação mecânica e 
consequente perda de aderência nas armaduras. A limitação das dimensões dos elementos 
estruturais e a necessidade de se atender aos critérios de ancoragem podem causar 
congestionamento das armaduras que concorrem no nó, tornando a betonagem mais difícil, 
assim estes fatores devem ser considerados na fase de dimensionamento [11]. 
De modo a garantir um melhor nível de desempenho estrutural, as ligações viga-pilar devem 
cumprir os seguintes requisitos [12]: 
 
 O comportamento da ligação em serviço deve ser, em termos qualitativos, igual ao dos 
elementos que serão conectados;  
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 A ligação deve possuir resistência suficiente para suportar as combinações de 
carregamentos mais desfavoráveis aos elementos estruturais a serem conectados;  
 A ligação não deve governar a capacidade resistente da estrutura, nem deve 
impossibilitar o desenvolvimento de toda a capacidade resistente dos elementos 
estruturais adjacentes;  
 O detalhe das armaduras na ligação não deve dificultar a sua colocação nem a 
compactação do betão durante a execução. 
2.3. Principais danos provocados pela ação sísmica em estruturas de betão 
armado 
A existência de regulamentação não é por si só suficiente para garantir a segurança das 
estruturas, se esta não for devidamente aplicada na fase de projeto. No entanto, esta não é a 
única causa de danos em elementos estruturais de betão armado. O processo construtivo, o 
conhecimento científico, a regulamentação técnica da época em que o edifício foi construído, 
a qualidade de pormenorização dos projetos, as alterações durante a fase de construção do 
edifício e até mesmo a escolha do local de implantação da estrutura são determinantes na 
deterioração de elementos estruturais de betão armado [13]. 
Os principais fatores de dano e rotura nos elementos estruturais de betão armado podem ser 
classificados em internos, quando se encontram relacionados com a própria estrutura e 
externos devido à topografia do local de implantação do edifício e de construções adjacentes 
[14]. 
Assim, e segundo Bhatt [15] os problemas inerentes à ação sísmica devem-se em grande parte 
à conceção do edifício, à escolha incorreta do solo de implantação, que resulta em soluções 
estruturais e respetivas fundações inadequadas ao solo existente. Este fator combinado com 
fenómenos de ação sísmica pode originar possíveis assentamentos ou liquefações do solo e 
consequentes danos severos na construção (Figura 2). 
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a) b) 
Figura 2- Efeito da liquefação do solo a) Niigata, 1964 e b) Turquia, 1999 [15] 
 
 
O autor anteriormente referido, anuncia ainda que a implantação de edifícios deve ser evitada 
em zonas geologicamente diferentes ou em zonas de falhas ativas, pois: 
 
 A intensidade das vibrações é mais elevada junto da origem; 
 O deslocamento diferencial da falha não é passível de ser suportado pelas fundações. 
O desnível na vertical, entre os dois lados, pode atingir um valor máximo de 
aproximadamente 3m e a largura da zona onde ocorreu a fendilhação do solo pode 
chegar aos 50m. 
 
A pormenorização deficiente de elementos estruturais é outro fator relevante que contribui 
para um inadequado desempenho das estruturas sujeitas a ações sísmicas. As zonas propensas 
à formação de rótulas plásticas devem ser devidamente pormenorizadas de modo a se 
conseguir a ductilidade apropriada. Outra situação onde muitas vezes existe falta de rigor é 
nas armaduras transversais, sendo que a amarração incorreta ou excessivo espaçamento pode 
provocar a encurvadura das armaduras por flexão ou rotura por corte [13]. 
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a) b) 
Figura 3- Danos provocados pela inadequada pormenorização: a) e b) cintagem deficiente de pilares 
[13] 
 
De acordo com Varum [16], as principais causas de danos em edifícios de betão armado 
aparecem associadas aos seguintes efeitos:  
 
 Estribos/cintas e confinamento insatisfatório; 
 Ductilidade insuficiente; 
 Aderência aço-betão deficiente; 
 Ancoragem e sobreposição das armaduras desajustadas; 
 Inadequada resistência ao corte e à flexão; 
 Inadequada resistência ao corte em nós; 
 Influência das paredes de alvenaria no comportamento sísmico das estruturas; 
 Irregularidade em planta e em altura (mudança brusca das características estruturais 
e/ou elementos); 
 Influência dos modos de vibração altos; 
 Mecanismo do tipo viga forte-pilar fraco. 
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a) c) 
Figura 4- Danos em estruturas: a) Viga com comportamento não dúctil [16]; b) Hotel Terminal, Sismo 
de Guatemala: Colapso de um pilar [17] 
 
 
Contudo, o risco de colapso de estruturas de betão armado devido a ações sísmicas é em 
alguns casos associado à rotura prematura de nós viga-pilar. O dano no nó ou o mecanismo de 
rotura está relacionado com a tipologia do nó (interior ou exterior), disposições construtivas 
utilizadas (como a quantidade de armadura transversal na ligação e as soluções de 
ancoragem), bem como as propriedades de ligação aço-betão. 
As forças na armadura longitudinal são transferidas para o betão no núcleo do nó através das 
propriedades de aderência entre o aço e o betão. A carga sustentada pelo betão dos elementos 
estruturais é transferida diretamente para o betão no núcleo do nó. A transferência do esforço 
transverso dos restantes elementos da estrutura para o núcleo do nó, no seu perímetro, 
assume-se que ocorra perto das fissuras no betão nas zonas do elemento sujeitas a flexão 
composta. Assim se algum destes mecanismos falhar poderá ocorrer rotura do nó [18]. 
Na Figura 5 apresentam-se algumas imagens ilustrativas de roturas típicas em nós viga-pilar. 
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a) b) 
Figura 5- Rotura de nós viga-pilar devido à má execução de projeto: a) Lorca, Espanha 2011; b) Izmit, 
Turquia 1999 [16] 
 
Em edifícios antigos, é comum existirem pilares subdimensionados que originam a ligação 
pilar fraco-viga forte, o que causa certos inconvenientes, nomeadamente o fenómeno 
conhecido como “soft storey” [19]. 
 
  
a) b) 
Figura 6- Danos em estruturas: a) “soft-storey”[15]; b) mecanismo viga forte-pilar fraco [16] 
 
2.4. Variáveis que influenciam o comportamento das ligações 
2.4.1. Aderência 
A resposta das estruturas de betão armado sujeitas a cargas cíclicas, é fortemente 
condicionada pelo comportamento da aderência aço-betão. Perante este tipo de solicitação a 
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aderência sofre uma degradação progressiva, originando o mecanismo do escorregamento 
aço-betão. Assim, a aderência é definida como o mecanismo de transferência de tensões que 
existe na interface entre a armadura e o betão que a envolve [20]. 
De acordo com Melo [21] a análise de estruturas de betão armado é feita assumindo uma 
aderência perfeita entre o aço e o betão, o que implica total compatibilidade de deformações 
entre os dois materiais. Contudo, este pressuposto só é válido nos estados iniciais de 
carregamentos e para valores de tensão pouco significativas. Para valores significativos de 
carregamento, simultaneamente à formação de fendas, a aderência aço-betão sofre degradação 
dando origem a deslocamentos relativos entre a armadura e o betão envolvente, sendo este 
fenómeno definido por escorregamento da armadura. 
A transferência de forças entre os varões de aço e o betão é resultado de três mecanismos 
distintos: a aderência química, o atrito e a aderência mecânica, os quais ocorrem devido a 
diferentes fenómenos que se desenvolvem na interface do aço-betão. 
A aderência química é responsável pela resistência a separação do aço do betão e ocorre a 
interface dos dois materiais, durante o processo de presa do betão e é destruída pelas ações de 
serviço ou pela retração do betão [22]. 
Relativamente ao atrito, este é resultante da ação das forças de atrito existente entre os dois 
materiais, que varia de acordo com a rugosidade dos varões (Figura 7).Este valor pode ser 
obtido através de ensaios de arrancamento. 
 
 
 
Figura 7- Aderência por atrito [23] 
 
A aderência mecânica está relacionada com forças de compressão que surgem 
perpendicularmente às faces das nervuras quando a barra é tracionada, estas forças provocam 
microfissuras e micro esmagamentos do betão nas proximidades das nervuras. Quanto aos 
varões lisos, estes possuem irregularidades e ondulações como demonstrado na Figura 8 o que 
permite mobilizar alguma resistência mecânica, contudo de valor muito menor ao dos varões 
nervurados. 
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Figura 8- Resistência mecânica numa barra lisa [21] 
 
A aderência aço-betão é influenciada por vários parâmetros, sendo eles a velocidade e 
duração do carregamento; escorregamento das armaduras; resistência do betão; classe do aço; 
recobrimento e espaçamento das armaduras; diâmetro das armaduras; comprimento de 
ancoragem; tipo e geometria das nervuras da armadura (para armadura rugosa); efeitos de 
confinamento; quantidade e posição da armadura transversal. O carregamento cíclico é apenas 
um desses fatores, mas é bastante importante pois é capaz de produzir a rutura prematura da 
estrutura. 
Para carregamentos monotónicos distinguem-se dois tipos de falhas do mecanismo de 
aderência. A primeira é o escorregamento direto dos varões que ocorre quando o efeito de 
confinamento produzido pela armadura transversal é elevado. Neste caso, o betão diretamente 
em contacto com varão rompe devido aos esforços de corte criados entre as nervuras do 
varão. O segundo tipo de falha é a rutura do betão confinado, isto ocorre quando o 
confinamento é insuficiente para obter a falha de escorregamento do varão. Neste caso, o 
dano é devido principalmente à tensão de tração radial causada pelas nervuras. As fendas 
propagam-se para os bordos do elemento resultando a perda de recobrimento e consequente 
perda da aderência [21]. 
Quando sujeito a ações cíclicas o comportamento do betão armado pode ser classificado numa 
primeira fase para quando as tensões instaladas são fracas, e o betão não está fissurado, 
continuando a resistir à tração juntamente com o aço. Numa segunda fase, a presença de 
maiores níveis de tensões faz com que a tensão máxima resistente do betão seja atingida, 
provocando a fissuração da estrutura [22]. 
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Figura 9- Mecanismo de aderência após fissuração [22]  
2.4.2. Armadura transversal 
De acordo com Alva [11], a armadura transversal existente num nó viga-pilar tem com 
principais objetivos contribuir para a resistência ao corte do nó e aumentar o grau de 
confinamento da ligação de modo a que a resistência do pilar seja maior e promovendo o 
mecanismo de biela diagonal. 
Estudos realizados pelo mesmo autor, garantem que o aumento da área de estribos promove o 
aumento da resistência do nó e além disso a área de estribos influencia o modelo de fissuração 
e os deslocamentos globais da ligação, normalmente este facto verifica-se para solicitações de 
elevada intensidade. 
Segundo Brisotto [24] a armadura transversal tem o objetivo de aumentar o confinamento da 
estrutura, limitando a abertura de fissuras longitudinais, deste modo a eficácia dessa armadura 
depende do tipo, quantidade e posição em relação à armadura longitudinal ancorada. 
2.4.3. Ancoragem 
O princípio da ancoragem pretende garantir através do fenómeno de aderência, a transmissão 
das forças de tração e de compressão do betão para os varões de aço, garantindo a inexistência  
de danos ou ruína de ligações viga-pilar de betão armado [25]. 
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Em termos de comportamento, a ancoragem dos varões de aço comprimidos e dos tracionados 
é diferente. A compressão dos varões na zona da ancoragem origina menores danos no betão 
do que quando os varões se encontram tracionados, assim, o comprimento de ancoragem 
podem ser menores. 
Nos nós externos a ancoragem dos varões é mais complexa, pois trata-se uma zona com 
elevada concentração de tensões de tração proporcionando uma deficiente aderência entre o 
aço e o betão. Sendo esta também, uma zona de elevada concentração de armadura torna-se 
mais difícil o fenómeno da aderência [13]. 
No entanto, para além da aderência existem outros fatores que condicionam a ancoragem de 
varões tais como a superfície dos varões, qualidade e resistência do betão, posição das 
armaduras em relação às etapas de betonagem, forças de tração nos varões e o arranjo da 
própria ancoragem [25]. 
Nas ancoragens retas, as forças são transmitidas através de solicitações tangenciais por sua 
vez, nas ancoragens curvas, uma parte da força é transmitida para o betão por compressão e 
não apenas por solicitações tangenciais. No entanto, essas tensões são normalmente 
acompanhadas por tensões de tração que tendem a fendilhar o betão. O mesmo autor refere 
ainda que nos trechos curvos, onde estão concentradas as tensões normais, existe um aumento 
na capacidade de ancoragem por atrito [9]. 
2.4.4. Força axial no pilar 
A intensidade dos esforços que o pilar transmite para as fundações depende do tipo de 
solicitação gravítica aplicada nos pavimentos, da cobertura, da configuração estruturas e do 
peso dos materiais utilizados. É normal que os nós estejam sujeitos a diversos esforços de 
confinamento por parte do pilar, no entanto, ainda não existe consenso entre os investigadores 
acerca da influência dos esforços axiais na resistência dos nós, sendo necessários estudos 
futuros acerca desta questão.  
De acordo com os ensaios realizados pelo autor [26] verificou-se um aumento da resistência 
dos provetes analisados da ordem dos 40%, quando estes estavam sujeitos a uma tensão axial 
de 40% do valor de resistência à compressão do betão. 
No entanto, estudos realizados por Parker e Bullman [27] concluem que a influência da força 
axial apenas se restringe ao tipo de rotura da ligação. 
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2.4.5. Propriedades geométricas 
A relação entre as dimensões da viga e do pilar é uma propriedade relevante neste tipo de 
estudos, pois diferentes tamanhos dos nós representam diferentes intensidades de tensões no 
mecanismo diagonal (biela). De acordo com Alva [11], nós de pórticos com alturas de viga 
significativamente maiores que as alturas do pilar possuem um comportamento menos 
favorável quando submetidos a ações sísmicas. Neste caso, sob uma ação cíclica intensa, seria 
provável o desenvolvimento de rótulas plásticas nos pilares antes das vigas. Por esse motivo, 
a norma Americana ACI 318 (1995) estabelece que o somatório dos momentos resistentes 
nominais das secções dos pilares, localizados imediatamente acima e abaixo da viga, seja 
superior a 6/5 da soma dos momentos resistentes nominais das secções da viga que chegam no 
pilar. 
  
a) b) 
  
c) d) 
 
 
e) f) 
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g) h) 
 
  
i) j) 
Figura 10- Geometrias de nós [10] 
2.4.6. Resistência do betão 
A resistência do nó perante forças de corte cresce com o aumento da resistência à compressão 
do betão. Estudos realizados por Alva [11], com base em modelos teóricos que representam 
nós externos e com base numa campanha experimental permitem afirmar que a resistência do 
nó de um pórtico é muita influenciada pela resistência à compressão do betão, tornando-se 
esta, em alguns casos, mais determinantes que a influência dos estribos. 
Guedes [23] realizou estudos acerca da resistência do betão quando sujeito a cargas de 
compressão cuja intensidade aumenta progressivamente, e foi possível constatar que o betão 
experimenta diferentes níveis de danos desde microfissuração até à rotura. 
Segundo o mesmo autor, existem dois comportamentos distintos do betão (confinado e não 
confinado) quando sujeito a forças de compressão. Sendo assim, quando aplicado um ciclo 
monotónico, a conformidade das características do betão confinado depende do grau de 
confinamento. Neste contexto, Melo [21] sugere a aplicação de armadura transversal nos 
elementos de betão armado pois, esta contribui para que exista uma tensão de confinamento 
que impede a expansão lateral quando o elemento está sob a ação de esforços de compressão.  
Para forças de tração próximas dos valores máximos resistentes, a capacidade resistente do 
betão diminui para valores próximos de zero, apresentando assim um comportamento pouco 
dúctil (Figura 11). 
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Figura 11- Diagrama tensão-extensão para forças de tração do betão [23] 
 
Quando sujeitos a carregamentos cíclicos Guedes [23] e Melo [21] mencionam que o betão 
apresenta um comportamento histerético não-linear, que é caracterizado pela degradação das 
propriedades com ciclos carga-descarga (Figura 12). 
 
Figura 12- Comportamento do betão sujeito a carregamento cíclico [23] 
2.4.7. Resistência do aço 
Os varões de aço são normalmente caracterizados pelo seu processo de fabrico, assim podem 
ser distinguidos em dois tipo, o aço laminado a quente e o aço endurecido a frio. 
De acordo com o Eurocódigo 2, [28] a tensão de cedência ou a tensão limite convencional de 
proporcionalidade a 0,2% e a resistência à tração são definidas, respetivamente, como o valor 
característico da força de cedência e o valor característico da força máxima em tração simples, 
divididos pela área nominal da secção transversal. 
Segundo o mesmo Eurocódigo [28], as armaduras devem apresentar uma ductilidade 
adequada, definida pela relação entre a resistência à tração e a tensão de cedência e pela 
extensão na carga máxima. 
A Figura 13 representa as curvas tensões-extensões para o aço laminado a quente e para o 
endurecido a frio. 
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a) b) 
Figura 13- Diagrama tensões-extensões [28]; a) Aço laminado a quente; b) Aço endurecido a frio 
 
Guedes [23], refere que um estudo realizado por Monti e Nuti [29] demonstra que quando a 
razão entre o comprimento e o diâmetro do varão é superior a cinco surge a encurvadura 
plástica do varão e o comportamento do aço à compressão altera-se, em que o patamar de 
cedência e a região de endurecimento por deformação tendem a desaparecer. Este fator é 
importante a ter em conta em elementos sujeitos a carregamentos cíclicos, e ocorre em 
elementos de betão armado em que, depois da fissuração e desfragmentação do betão de 
recobrimento, o espaçamento entre estribos não impede a encurvadura dos varões. 
De acordo com o modelo de Guedes [23] a envolvente monotónica do aço é composta por um 
ramo elástico definido pelo módulo de elasticidade longitudinal do aço; um ramo intermédio 
correspondente ao patamar de cedência, em que a tensão é constante e a extensão crescente e 
por último, um ramo correspondente ao endurecimento isotrópico expresso por um polinómio 
do quarto grau. 
Quando sujeito a cargas cíclicas, após a cedência, o ramo de descarga da curva monotónica 
começa a partir de uma linha reta com inclinação igual ao modulo de elasticidade inicial, 
tornando-se não-linear para tensões inferiores à tensão de cedência na direção do 
carregamento. 
2.5. Tipos de rotura em nós viga-pilar 
De acordo com Garcia [13] existem cinco possibilidades de rotura do nó sob carregamentos 
cíclicos:  
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 Rotura por tensão diagonal de tração (ocorre quando as tensões de tração provenientes 
do momento fletor não são absorvidas pela armadura);  
 Rotura por tensões de tração normais às armaduras principais (ocorre no betão pela 
tensão de fendilhação, por causa da mudança de direção dos varões da armadura 
principal tracionada);  
 Rotura por escorregamento das armaduras principais (deve-se à cedência da armadura 
dentro da ligação, esta rotura causa grandes deformações no nó); Rotura por deficiente 
ancoragem;  
 Rotura por esmagamento do betão nas zonas comprimidas (pode acontecer quando o 
betão na zona do nó possui uma resistência à compressão inferior à resistência dos 
elementos estruturais, vigas e pilares). 
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3. REFORÇO DE NÓS VIGA-PILAR 
3.1. Materiais compósitos reforçados com fibras de carbono (CFRP) 
A recente ação sísmica tem demonstrado que a investigação na engenharia sísmica deve ser 
direcionada para a avaliação da vulnerabilidade das construções. O seu reforço deve ser 
realizado, reduzindo a sua vulnerabilidade e consequentemente o risco, sendo que o 
desenvolvimento de técnicas de reforço adequadas às estruturas de betão armado tem um 
papel principal [30]. 
Deste modo, o reforço de estruturas de betão armado tem sofrido mudanças significativas nos 
últimos anos. Tais alterações devem-se, à utilização de novos materiais e respetivas técnicas 
de reforço, como betões de alta resistência, compósitos cimentícios de elevado desempenho e 
sobretudo materiais compósitos reforçados com fibras [31]. 
3.1.1. Enquadramento geral 
Atualmente verifica-se cada vez mais que as estruturas não cumprem os atuais requisitos de 
segurança, funcionalidade e durabilidade. Tal facto deve-se essencialmente a erros de projeto 
e conceção, regulamentos atuais mais exigentes, uso de mão-de-obra pouco qualificada, 
aplicação de sobrecargas não previstas em projeto, falta de manutenção adequada, utilização 
de betão com baixa resistência, causa acidental e envelhecimento da estrutura [32]. 
Perante isto, surge a necessidade de intervir na construção. Com a crescente 
consciencialização dos impactos ambientais, a demolição e a substituição por estruturas novas 
tornam-se pouco viáveis, procurando-se assim a conservação, reabilitação e reforço das 
estruturas existentes [3]. 
Neste sentido, surge a necessidade de definir alguns conceitos intrínsecos à reabilitação de 
estruturas, os quais classificam o tipo de intervenção a realizar. 
Entende-se por reparação o ato de substituir ou corrigir a deterioração de materiais ou de 
elementos estruturais, de modo a garantir os níveis de desempenho que inicialmente estavam 
previstos para a estrutura. 
O reforço de estruturas visa o aumento da resistência dos elementos estruturais, aumentando 
assim o desempenho da estrutura [7]. 
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Deste modo, os materiais tradicionais começam a manifestar-se inadequados em determinadas 
situações, sendo necessária a implantação de novos sistemas de reforço – materiais 
compósitos como fibras de carbono [2]. 
3.2. Propriedades dos materiais constituintes dos compósitos de FRP 
De acordo com a Figura 14, os compósitos FRP são constituídos por fibras de elevada 
resistência impregnadas numa matriz polimérica (resina epóxi). 
 
Figura 14- Componentes básicos que formam um compósito FRP [33] 
 
As fibras são o principal constituinte dos FRP, sendo que as mais comuns para aplicação na 
Engenharia Civil são as fibras contínuas de carbono (C), aramida (A) e as de vidro (G). 
As fibras de carbono, sistema de reforço que se pretende analisar nesta dissertação, são 
responsáveis pela capacidade de carga e rigidez do compósito. Estas características devem-se 
em parte à composição química das fibras, ao seu grau de concentração, ao seu comprimento 
e à forma como se dispõem na matriz, isto é, a resistência à tração e o respetivo módulo de 
elasticidade são máximos para a direção principal das fibras e reduzem progressivamente de 
valor, quando o ângulo pretendido se afasta daquela direção [2]. 
No entanto, as fibras de Carbono apresentam sensibilidade ao choque, fraca resistência à 
abrasão, custo elevado, corrosão do tipo galvânico quando em contacto com metais e ataque 
pelo oxigénio a temperaturas superiores a 400ºC [33]. 
Apesar de o aço e o CFRP terem um módulo de elasticidade semelhante, tornam-se evidentes 
as diferenças de comportamento entre estes dois materiais (Figura 15). Enquanto o provete de 
CFRP apresenta um comportamento elástico linear até à rotura com valores elevados de 
tensão (4200 MPa) e baixas extensões (1,6%), o provete de aço apresenta um patamar de 
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cedência e valores bastante inferiores de tensão de rotura, entre os 550 e os 600MPa, mas com 
uma extensão na rotura superior a 10% [34]. 
 
Figura 15- Diagrama tensão-deformação[34] 
 
A matriz polimérica ou também designada por resina de um material compósito protege as 
fibras de ataques de agentes exteriores e dos danos mecânicos. Esta é também responsável 
pela transmissão de tensões entre as fibras e o meio envolvente e as suas propriedades 
influenciam a resistência ao corte, interlaminar e no plano, sendo também o suporte físico 
contra a instabilidade das fibras quando sujeitas a ações de compressão [2]. 
As matrizes podem ser caracterizadas em termoendurecíveis ou em termoplásticas. As 
primeiras dizem respeito àquelas que são curadas pelo calor ou que através de um processo 
químico transformam-se num produto que não se funde e é insolúvel. As suas principais 
propriedades são a elevada resistência a agentes químicos, a reduzida fluência e a perda de 
tensões por relaxação, bem como a considerável estabilidade sob ações térmicas. Neste grupo 
incluem-se as resinas epoxídicas, o poliéster e o vinil [5]. 
Por outro lado, a matriz de um material compósito termoplástica é quando o material se torna 
num produto plástico quando aquecido e num produto rígido quando arrefecido. Contudo, a 
seleção da matriz deve ser criteriosa, justificando-se a aplicação de resinas do tipo epóxido, 
quando se trata de reforço de elementos estruturais de betão armado, devido às excelentes 
propriedades de aderência e ainda pelo facto de não absorverem água [35]. 
Um sistema FRP pode incluir também um material designado por adesivo ou cola, que é o 
material responsável pela sua colagem aos elementos estruturais de modo a possibilitar a 
transferência de tensões entre estes. Este é sujeito a tensões de corte e normais ao longo do 
                   
Aço 
                  
CFRP 
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plano longitudinal do reforço assim, é fundamental considerar estes fatores no momento do 
projeto de modo a evitar o destacamento do sistema de reforço [3]. 
3.3. Sistemas de CFRP 
Atualmente, a comercialização de CFRP divide-se em dois grandes grupos, os sistemas pré-
fabricados e os sistemas curados “in situ”, e estes ainda se caracterizam em unidirecionais, 
bidirecionais e multidirecionais devido à disposição das fibras no sistema [36]. 
Os sistemas pré-fabricados são fornecidos sob a forma de perfis, constituídos por um conjunto 
de feixes de fibras contínuas e por uma resina termoendurecível, solidificadas por um 
processo de pultrusão com o devido controlo da espessura e da largura do material. A 
orientação unidirecional e o esticamento das fibras oferecem ao sistema a maximização da 
resistência e da rigidez na direção longitudinal [37]. 
Neste sistema de compósitos, os laminados são os mais utilizados na engenharia civil. Estes 
apresentam uma espessura entre 1 e 2mm e com largura variável e na sua aplicação 
normalmente é usado um adesivo juntamente com o primário[33]. 
As características mecânicas dos laminados são fundamentadas na área bruta da secção 
transversal da lâmina e são garantidas pelo fabricante com a execução de ensaios e em planos 
de controlo de qualidade [37]. 
Nos sistemas curados “in situ”, a matriz e as fibras são fornecidas individualmente e o 
processo de fabrico é efetuado no local de aplicação do reforço, com a resina realiza-se a 
impregnação das fibras e a ligação ao substrato de betão. 
De acordo com a direção das fibras, o sistema pode ser classificado em mantas quando as 
fibras se encontram dispostas unidireccionalmente e tecidos quando as fibras estão dispostas 
em diversas direções (bidirecional ou multidirecional). 
A sua aplicação é feita diretamente na superfície do betão, previamente impregnada 
uniformemente com resina que promove a aderência entre o betão e o sistema. Este processo 
de aplicação leva a um controlo da quantidade de fibras, não controlando a quantidade de 
resina, sendo em alguns casos necessário a aplicação de camadas sobrepostas de mantas para 
se obter a área de fibra necessária para o reforço pretendido [33]. 
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3.4. Técnicas de reforço de nós viga-pilar usando materiais compósitos de 
CFRP 
O reforço de um elemento estrutural de betão armado tem como principal objetivo aumentar a 
capacidade mecânica e a resistência da estrutura em questão. Contudo, antes de se iniciar a 
aplicação do reforço é imprescindível a elaboração de um projeto de reabilitação, que segue as 
seguintes etapas: 
 
Tabela 1- Etapas de um projeto de reabilitação [7] 
1. Avaliação do estado da estrutura 
Recolha de informação Peças desenhadas e escritas; 
Livro de obra; 
História da estrutura; 
Registo de anteriores intervenções; 
Levantamento da geometria da estrutura e 
verificação da introdução/supressão de 
elementos estruturais; 
Verificação da conformidade projeto/obra. 
Inspeção da estrutura Registo e análise de anomalias visíveis e 
potenciais nos elementos estruturais; 
Quantificação das propriedades do betão 
armado com ensaios “in-situ” ou em 
laboratório. 
2. Avaliação da segurança da estrutura 
Verificação da segurança da estrutura nas condições iniciais do projeto; 
Análise da segurança da estrutura face às novas exigências de utilização. 
3. Caracterização do tipo de intervenção 
De acordo com as duas etapas acima enunciadas é necessário adotar-se uma das seguintes 
estratégias:  
    Não intervir; 
    Reparar em pequena escala; 
    Reparar e eventualmente reforçar; 
    Reforçar; 
    Demolir 
4. Projeto de reabilitação 
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Quando o reforço é executado com recurso a materiais compósitos, as técnicas  
caracterizam-se pela aplicação de mantas ou laminados colados externamente sobre a 
superfície do elemento a reforçar (EBR- ExternallyBondReinforcement) e pela inserção de 
laminados colados no betão de recobrimento (NSM- NearSurfaceMounted) [4]. 
3.4.1. Técnica de colagem externa (EBR) 
Na técnica EBR o sistema de reforço é colado na face do elemento a reforçar e surge como 
alternativa à colagem de chapas de aço [38]. 
Nesta técnica o reforço pode ser executado utilizando laminados de FRP pré-fabricados e 
colados no local com resina epoxídica ou utilizando tecidos de FRP saturados e curados “in 
situ” [34]. 
A aplicação do reforço recorrendo à técnica EBR, requer o cumprimento de três tarefas [1]: 
 
 Preparação e limpeza da superfície de modo a que a base adquira boas condições de 
aderência; 
 Colagem apropriada do reforço, utilizando materiais com propriedades mecânicas 
adequadas ao material da base; 
 Controlo de qualidade da técnica de reforço durante todo o processo de aplicação. 
 
 
Figura 16- Reforço da ligação viga-pilar através da técnica EBR[35] 
 
O controlo de qualidade de aplicação da referida técnica é importante, pois qualquer erro 
nesta fase é crucial para o desempenho estrutural. A humidade é neste caso um fator que pode 
contribuir para a ineficácia deste sistema de reforço, pois teores de humidade elevados no 
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sistema a reforçar implicam uma inadequada aderência entre o betão e o sistema. Deste modo 
existem diversas medidas importantes que devem ser consideradas no processo de aplicação 
do reforço, sendo elas: 
 
 Avaliação da qualidade do betão da superfície deteriorada; 
 Todas a irregularidades do elemento estrutural devem ser corrigidas; 
 A base de betão deve estar limpa, isenta de impurezas;  
 A mistura da resina e do endurecedor deve cumprir as recomendações técnicas do 
fornecedor; 
 O material compósito deve ser cortado com as dimensões pretendidas, e verificar a 
existência de irregularidades antes da sua aplicação; 
 Na aplicação do sistema de manta deve evitar-se a formação de bolhas de ar e o 
alinhamento das fibras deve ser garantido; 
 Após a colagem deve-se verificar a inexistência de vazios entre o adesivo e o 
laminado; 
 O reforço deve se protegido de agentes ambientais agressivos, da ação do fogo, de atos 
de vandalismo e elevadas temperaturas de modo a garantir o período de vida útil da 
estrutura reforçada. 
 
Contudo, o reforço por colagem externa de CFRP é uma técnica simples e rápida de aplicar 
que promove um aumento considerável do desempenho estrutural dos elementos reforçados, 
quer para estados limites últimos como para estados limites de utilização, no entanto os 
modos de rotura prematura por descolamento/destacamento do CFRP são frequentes devido a 
que a tensão máxima instalada no CFRP na rotura da peça reforçada é inferior à resistência de 
tração última do CFRP [5]. 
3.4.2. Técnica de inserção de CFRP (NSM) 
De modo a corrigir os inconvenientes da técnica anteriormente descrita surgiu a técnica de 
reforço NSM, que consiste na inserção de varões em entalhes do betão de recobrimento que 
incluiu o seguinte processo de aplicação: 
 
 Execução do entalhe na face do elemento a reforçar; 
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 O entalhe deve ser devidamente limpo através de ar comprimido; 
 O CFRP é cortado com as devidas dimensões e posteriormente limpo; 
 O adesivo epóxi é aplicado segundo recomendações do fabricante; 
 O entalhe é preenchido com adesivo; 
 O CFRP é introduzido no entalhe retirando-se o excesso de adesivo. 
 
Tal como na técnica EBR é necessário garantir boa qualidade em todo o processo de execução 
e aplicação do sistema de reforço de modo a diminuir os riscos de rotura e degradação da 
estrutura reforçada. 
De acordo com Dias [5] a realização de reforço de elementos estruturais com recurso a varões 
de CFRP detém algumas desvantagens, como é o caso da dificuldade da realização de 
entalhes com as dimensões pretendidas para os varões, utilizando os equipamentos 
disponíveis no mercado. 
Os modos de rotura que se podem observar em elementos de betão reforçados com laminados 
de CFRP inseridos no betão de recobrimento são de dois tipos. O primeiro, os convencionais, 
que incluem o esmagamento do betão ou a rotura do CFRP, geralmente após a cedência das 
armaduras longitudinais. Um outro modo de rotura está associado ao destacamento prematuro 
do CFRP. Com efeito, apesar de não ter consequências tão gravosas, em termos do 
rendimento do CFRP, como acontece no caso da colagem externa, este modo de rotura pode 
também ocorrer na técnica NSM. 
Perante isto é necessário proceder-se a uma comparação das duas técnicas de reforço com 
recurso a CFRP. Comparativamente com a técnica EBR, na técnica NSM não é necessária a 
preparação e limpeza da superfície e uma vez que os varões são inseridos no betão de 
recobrimento está garantida uma maior qualidade do betão. Além disso, o facto de o reforço 
ser inserido em entalhes do betão e não estar diretamente exposto garante maior proteção 
contra o desgaste, o impacto, ações ambientais, altas temperaturas e atos de vandalismo 
conferindo assim maior durabilidade do elemento estrutural reforçado [5]. 
3.5. Desempenho das estruturas reforçadas com CFRP quando sujeitas a 
ações sísmicas 
As estruturas de betão armado quando sujeitas a uma intensa ação sísmica podem sofrer danos 
significativos, podendo mesmo acabar por ruir. Este facto deve-se à não consideração desta 
solicitação aquando do dimensionamento, no entanto, com a implantação de regulamentação 
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atual a ação sísmica passou a ser tida em conta nos projetos, resultando assim na verificação 
da segurança da estrutura e consequente reabilitação e reforço sísmico [39]. 
A aplicação de manta de FRP em elementos de betão armado aumenta consideravelmente a 
sua resistência e ductilidade, uma vez que impede a deformação transversal até valores muito 
superiores aos da deformação transversal sem FRP e consequentemente a encurvadura da 
armadura longitudinal [40]. 
A ductilidade é definida como a capacidade que um material ou elemento estrutural, possui 
para suportar a deformação em regime inelástico, sem rotura ou colapso, estando implícita na 
capacidade de dissipação de energia de uma estrutura, sendo importante para garantir que não 
ocorra colapso da estrutura devido à ação sísmica. 
Estudos realizados por Dias [5], pretendem analisar o comportamento de uma viga de betão 
armado reforçada com laminados de CFRP inseridos, quando o reforço é introduzido na viga 
sem qualquer tipo de dano. Numa primeira fase, o diagrama de comportamento da viga com 
CFRP acompanha o da viga não reforçada até ao instante em que se formam as fendas na viga 
sem CFRP. A partir deste nível de carregamento, a existência de CFRP conjugada com a dos 
estribos de aço proporcionam a existência de um mecanismo mais eficaz de contenção ao 
desenvolvimento das fendas de corte, o que proporciona um aumento de rigidez relativamente 
ao que acontece na viga não reforçada. 
Deste modo o mesmo autor conclui que a rigidez do elemento estrutural aumenta com a 
percentagem de CFRP e que as vigas reforçadas com CFRP apresentam capacidade de carga 
superior à da correspondente viga não reforçada. Além disso, o deslocamento correspondente 
à carga máxima das vigas reforçadas é superior ao da viga sem CFRP. 
Uma viga fendilhada e posteriormente reforçada com CFRP apresenta menor rigidez em 
relação à verificada nos modelos reforçados não fissurados. 
 
  
  
Figura 17- Comportamento de uma viga de betão armado reforçada ao corte por inserção de laminados 
de CFRP (comparação com o comportamento de uma viga não reforçada) [5] 
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Os elementos estruturais quando reforçados com compósitos de FRP têm demonstrado 
melhorias no seu comportamento sísmico. Assim, o recurso a técnicas de reforço e reparação 
com FRP são viáveis para o melhoramento do comportamento sísmico de elementos de betão 
armado e consequentemente de toda a estrutura. 
3.6. Durabilidade das estruturas reforçadas com CFRP 
Apesar das vantagens da aplicação do CFRP e dos inúmeros exemplos de aplicação na 
Engenharia Civil, a inexistência de códigos e normas, assim como de estudos sobre o 
comportamento e durabilidade deste material, continuam a constituir fortes entraves para a 
sua utilização mais generalizada pelos projetistas [41]. 
O desconhecimento do desempenho destes sistemas de reforço a longo prazo nos ambientes 
característicos das aplicações em Engenharia Civil é um fator relevante na sua utilização. 
Embora o sucesso dos CFRP e dos adesivos epoxídicos em indústrias exigentes, existem 
diferenças ao nível de ambientes e cargas envolvidas, não sendo possível estabelecer uma 
relação direta do comportamento do material nesses domínios. 
A durabilidade dos sistemas de reabilitação por aplicação de CFRP exige conhecimento dos 
fatores de degradação e dos respetivos mecanismos de deterioração que ocorrem, quer ao 
nível do próprio material compósito, como da ligação entre este e o betão que é feita através 
de adesivo epoxídico (Figura 18). 
 
 
Figura 18- Componentes do sistema de reforço de betão por colagem de laminados de CFRP [41]  
 
A degradação destes materiais tem-se verificado através de modificações dos polímeros, os 
quais são provocados pelos ataques químicos ao longo dos anos, contribuindo cada vez mais 
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para que os polímeros sejam alterados. Deste modo, a durabilidade dos compósitos vai 
depender em grande medida do ambiente em que estiver inserido [36]. 
De modo a estudar o comportamento do reforço de materiais compósitos em termos de 
durabilidade Rodrigues [40], desenvolveu uma investigação em que o envelhecimento 
artificial dos provetes de laminados compósitos é feito através de ciclos higrotérmicos em 
câmara climática, através de ciclos de nevoeiro salino em câmara de nevoeiro salino, imersão 
em H2O destilada ou H2O salgada, assim como incidência de raios ultravioleta em câmara 
solar.  
De um modo geral, foi possível verificar que existe degradação de resistência e de rigidez dos 
provetes de CFRP submetidos quer ao nevoeiro salino quer aos ciclos higrotérmicos. Em 
termos médios a redução de resistência às 10000 Horas foi de cerca de 8% nos provetes de 
CFRP submetidos ao nevoeiro salino e de 4% quando submetidos aos ciclos de humidade e 
temperatura (Figura 19). 
 
Figura 19- Diagrama tensão-número de horas de envelhecimento para os provetes de CFRP 
submetidos ao nevoeiro salino e aos ciclos de humidade/temperatura [40]  
3.7. Ensaios de reforço de estruturas com recurso a CFRP  
Duarte [42], desenvolveu um estudo experimental do efeito da reparação de fendas no 
comportamento de vigas de betão armado reforçadas à flexão com laminados de CFRP, cujo 
objetivo principal é a determinação da influência da injeção de resinas previamente a 
operações de reforço. 
No total, foram ensaiadas seis vigas de betão armado, tendo estas sido sujeitas aos seguintes 
tratamentos: 
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 Duas vigas padrão, para caracterização do desempenho das mesmas sem 
qualquer tratamento; 
 Duas vigas sujeitas a um carregamento de fendilhação e apenas reforçadas 
através da colagem de laminados de CFRP; 
 Duas vigas sujeitas a um carregamento de fendilhação, posteriormente reparadas 
com injeção de resinas nas fendas e finalmente reforçadas através da colagem de 
laminados de CFRP. 
 
De modo a que os provetes fossem submetidos às condições indicadas, o autor delineou o 
seguinte procedimento: 
 
1. Ensaio à rotura por flexão das vigas padrão; 
2. Aplicação de carga nas quatro vigas restantes para fendilhação; 
3. Reparação de duas vigas com injeção de resinas (em carga); 
4. Descarga e colagem de laminados de CFRP nas quatro vigas; 
5. Ensaio à rotura por flexão das vigas. 
 
 
Figura 20- Esquema de ensaio [42] 
 
Através dos resultados da campanha experimental, nomeadamente os ensaios de carga nas 
diferentes vigas, não é clara a influência da reparação das fendas no acréscimo de resistência 
por comparação com a simples aplicação do sistema de reforço. Por outro lado, a rigidez 
inicial nas vigas reparadas é superior à das vigas apenas reforçadas. 
Quanto à resistência última, ambas as vigas reparadas apresentaram valores superiores, sendo 
que apenas uma atingiu valores relativamente diferentes aos obtidos nas vigas apenas 
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reforçadas, o que coloca algumas dúvidas acerca da influência da reparação das fendas. Por 
outro lado, a introdução de resinas nas fendas trouxe benefícios referentes à fendilhação do 
betão, visto que se verificou um reduzido aparecimento de novas fendas para as vigas 
reparadas, ao contrário do que se observou nas vigas que não foram reparadas, onde foi 
verificado o aparecimento de fendas na zona inferior das vigas. 
No entanto, não foi comprovado de forma clara o aumento da resistência mecânica por parte 
das vigas reparadas, continuando assim a ser aconselhável a reparação das fendas com injeção 
de resinas, antes da aplicação do reforço.  
 
Também Dias e Barros [43], desenvolveram, no departamento de Engenharia Civil da 
Universidade do Minho, uma campanha de ensaios experimentais que engloba duas séries de 
vigas de betão armado. A série A é constituída por vigas com secção transversal de 0.15x0.30 
m
2
, comprimento de 1.6m e vão de 1.50m. As vigas da série B têm secção transversal de 
0.15x0.15m
2
, comprimento de 1.0m e vão de 0.90m. Todas as vigas têm um vão de corte 
igual a duas vezes a altura da secção. Para cada uma das séries foram considerados dois tipos 
de armaduras longitudinais. O primeiro corresponde à colocação de 4ϕ10 na face tracionada, 
enquanto que no segundo adotou-se 4ϕ12. Em todas as vigas utilizaram-se 2ϕ6 para armadura 
de compressão. 
A resistência ao esforço transverso foi materializada recorrendo a três alternativas distintas. 
Uma utilizando os estribos de aço convencionais e as restantes adotando sistemas compósitos 
de CFRP. Nestas, recorreu-se a faixas de manta unidirecionais de CFRP coladas 
exteriormente e a laminados de CFRP inseridos em ranhuras efetuadas no betão de 
recobrimento. A quantidade de reforço nos vários sistemas utilizados foi determinada para 
que o modo de rotura dos elementos fosse por corte e para cargas semelhantes. 
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Figura 21- Modelos de ensaio [43]  
 
Perante isto, os autores concluíram que: 
 
 A utilização de compósitos de CFRP como elementos resistentes ao esforço 
transverso, colados externamente (mantas) ou inseridos no betão de recobrimento 
(laminados), permite aumentos significativos na capacidade máxima de carga de vigas 
de betão armado; 
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 De entre as técnicas de reforço ao corte com CFRP, a que permitiu maior incremento 
de carga e de ductilidade foi a baseada na inserção de laminados em ranhuras 
efetuadas no betão de recobrimento das faces laterais das vigas. As vigas reforçadas 
com faixas de laminados apresentam carga de rotura e níveis de ductilidade 
semelhantes aos registados nas vigas estribadas; 
 Após a carga de pico, as vigas reforçadas com laminados apresentaram uma 
capacidade de carga residual superior ao registado nas restantes vigas, demonstrativo 
da sua maior ductilidade para grandes deformações; 
 Quando comparada com a técnica que recorre à colagem externa de manta de CFRP, a 
que se baseia na inserção de laminados de CFRP no betão de recobrimento é mais fácil 
e rápida de executar, pelo que mais económica. Além disso, este sistema de reforço 
fica mais protegido da ação do fogo e de atos de vandalismo. 
 
Fonseca [44], desenvolveu uma técnica para incremento da resistência e rigidez à flexão 
de ligações de elementos de betão pré-fabricados. O procedimento adotado consiste na 
colagem dos laminados de polímero reforçado com fibras de carbono em ranhuras no 
betão de recobrimento, de forma a fornecer à ligação novos elementos à tração. Para 
solidarizar a ligação e possibilitar a transferência de esforços de compressão entre os 
elementos de betão, preenchem-se os espaços vazios com argamassa à base de cimento. 
Desta forma, executaram-se ensaios experimentais de aderência em modelos com as 
características geométricas apresentadas na Figura 22, que tiveram como objetivo a 
determinação de um comprimento de ancoragem satisfatório a ser induzido nos modelos 
de ligação. Foram também realizados ensaios estáticos e dinâmicos em modelos reduzidos 
com o intuito de avaliar a eficácia da técnica de reforço. 
 
3. Reforço de nós viga-pilar 
 
36 
 
 
Figura 22- Características geométricas dos modelos [44] 
 
De acordo com os ensaios realizados foi possível à autora concluir os seguintes pontos: 
 
 A técnica NSM é aplicável ao incremento da rigidez e da resistência de ligações de 
estruturas de betão pré-esforçado, com rapidez e eficácia compatíveis com o processo 
industrializado; 
 O estudo da aderência dos laminados colados em ranhuras demonstrou a sua 
efetividade e forneceu parâmetros credíveis para a avaliação da capacidade resistente 
do reforço em configuração semelhante à de uma situação de uso corrente na prática, 
sendo o método de ensaio adequado; 
 No tipo de ligação e configuração analisada, a aplicação da argamassa fluída mostrou-
se satisfatória, reconstituindo a condição de ligação em relação aos esforços de 
compressão. 
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4. MÉTODO DE ENSAIO 
No presente capítulo, é feita a descrição da campanha experimental de reforço de nós viga-
pilar com recurso a mantas de carbono. Este inclui uma breve descrição do funcionamento da 
plataforma de ensaio, das peças constituintes da mesma assim como dos instrumentos de 
monitorização aplicados nos provetes de modo a analisar os danos provocados pelos 
carregamentos cíclicos. 
É também descrita a conceção e execução dos provetes, as propriedades do betão e do aço das 
armaduras, as características da manta de carbono e da resina de colagem desta e a disposição 
da armadura. 
Por último são apresentadas as diversas etapas da reparação e reforço dos elementos 
estruturais danificados após o ensaio cíclico, acompanhadas por fotografias ilustrativas. 
 
4.1. Conceção e execução dos provetes 
4.1.1. Propriedades geométricas 
Os provetes ensaiados pretendem representar a ligação de vigas com pilares interiores (Figura 
23 a)). Estes nós simulam a ligação entre duas vigas com secção 0,30 x 0,45m
2
 e vão de 
4,00m e dois pilares com secção 0,30 x 0,30m
2
 com um comprimento de 3,00m intersetados 
por uma laje transversal à escala real, sendo que estas dimensões foram adaptadas às 
características do esquema de ensaio adotado e representado na Figura 23 b). No entanto, 
nesta campanha experimental pretende-se também analisar a influência do reforço dos nós 
com CFRP. 
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a) b) 
Figura 23- a) Representação dos nós viga-pilar; b) Esquema Estrutural e condições de apoio 
 
Quanto à geometria dos elementos estruturais, os pilares têm 2,94m de comprimento total e as 
vigas possuem 4,40m de vão. O comprimento do pilar superior é de 1,675m e do inferior é de 
1,265m e ambas as vigas têm um comprimento de 2,20m (Figura 24 a)). A laje que interseta a 
ligação possui um comprimento de 4,40 metros e uma largura de 1,95m (Figura 24 b)). 
 
 
a) 
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b) 
Figura 24- Geometria dos elementos estruturais: a) Nó viga-pilar; b) Laje 
 
Na Figura 25 encontram-se representadas as secções transversais dos elementos estruturais. 
 
 
 
 
 
a)  b) 
 
Figura 25- Secções transversais: a) Pilar; b) Viga e laje 
 
4.1.2. Propriedades dos materiais  
4.1.2.1. Betão 
 
O betão utilizado nos modelos experimentais foi submetido a ensaios de compressão, de 
modo a avaliar a resistência ao final dos 28 dias. 
Na Tabela 2 apresentam-se as propriedades do betão utlizado na betonagem do provete C1e 
C2. O provete C1 tem um valor médio da tensão de rotura à compressão de 27,6MPa e um 
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valor médio da tensão de rotura à tração de 3,0MPa, o que de acordo com a Norma 
Portuguesa [28] o fck é de 20MPa o que corresponde a um fck,cube de 25MPa sendo um betão de 
classe C20/25. 
O provete C2 apresenta um valor médio da tensão de rotura à compressão de 31,5MPa e um 
valor médio da tensão de rotura à tração de 3,3MPa. Seguindo a Norma Portuguesa [28] o fck é 
de 25MPa o que corresponde a um fck,cube de 30MPa, sendo um betão de classe C25/30. 
 
Tabela 2- Propriedades do betão do provete C1 e C2 
Provete C1 Provete C2 
fcm (MPa) fctm (MPa) fcm (MPa) fctm (MPa) 
27,6 3.0 31,5 3,3 
 
O provete C1 foi reparado com Sika Grout 213, que é uma argamassa monocomponente, 
fluída, de retração compensada e ligeiramente expansiva, cujos dados técnicos são 
apresentados na Tabela 3. 
 
Tabela 3- Propriedades do Sika Grout 213 utilizado no provete R1 
Base química Argamassa monocomponente à base de cimento 
Massa volúmica Aproximadamente 2,3kg/dm
3
 (densidade da mistura fresca) 
Granulometria 0-3mm 
Espessura por camada 
Mínimo: 10mm  
Máximo: 30mm 
Água de amassadura 13% a 15% sobre o peso da argamassa. Para cada saco de 30 
kg de Sika® Grout 213, juntar 3,9 a 4,5 litros de água 
Propriedades físicas / mecânicas  
Aderência a varões de 
aço  
Rugosos: aproximadamente 15 N/mm
2
 
Lisos: aproximadamente 4 N/mm
2
 
Expansão às 24 horas Máximo 3%. 
Resistência à 
compressão 
Aproximadamente 55 – 63 N/mm2 
Água 
Resistência à compressão (N/mm
2
) 
1 dia 2 dias 3 dias 7 dias 28dias 
13% 42,6 55,1 57,2 59,2 63,8 
14% 36,9 48,1 50,9 54,2 58,9 
15% 32,9 47,3 49,6 52,6 55,6 
Resistência à 
flexotracção  
Aproximadamente 5-8 N/mm
2
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O betão utilizado na reparação do provete R2 possui um valor médio da tenção de rotura à 
compressão de 43,7MPa e corresponde a cubos de aresta 15cm. De acordo com a Norma 
Portuguesa [28] o betão usado é da classe C30/37. 
4.1.2.2. Aço 
 
Neste estudo, foram realizados ensaios de tração simples, segundo a norma EN  ISO  6892-1 
(2009). Ensaiaram-se nove varões, três de diâmetro 6mm (Figura 26 a)), três de diâmetro 
8mm (Figura 26 b)) e três de diâmetro 12mm (Figura 26 c)). Os diâmetros em causa são 
referentes à armadura transversal e à armadura longitudinal utilizada na execução dos 
provetes. 
 
  
a) b) 
 
 
c) 
 
Figura 26- Ensaios de tração simples realizados ao aço; a) Diâmetro 6mm; b) Diâmetro 8mm; c) 
Diâmetro 12mm 
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De acordo com os resultados dos ensaios apresentados na Figura 26, o aço A500NR apresenta 
uma tensão de rotura (fum) de aproximadamente 645MPa para o diâmetro 6mm e 640MPa para 
o diâmetro 8mm. A tensão de cedência (fym) para os diâmetros 6mm e 8mm é de 538MPa e 
405MPa respetivamente. 
Quanto ao aço A400NR para os varões de diâmetro 12mm apresenta uma tensão de rotura 
(fum) de 570MPa e a tensão de cedência (fym) é de 450MPa. 
 
4.1.2.3. Manta de carbono 
 
Na campanha experimental foi utilizado um tipo de manta flexível de fibras de carbono 
comercialmente designada por S&P C240, de 400g de fibra por m
2
 e possuí as propriedades 
apresentadas na Tabela 4. 
 
Tabela 4- Propriedades da manta de carbono 
Dados técnicos (Unidirecional) 400 g/m
2
 
Módulo de elasticidade (kN/mm
2
) 240 
Resistência à tração (N/mm
2
) 3800 
Peso da fibra (direção principal) (g/m
2
) 400 
Peso por unidade de área de manta (g/m
2
) 430 
Densidade (g/cm
3
) 1.7 
Extensão de rotura (%) 1.55 
Espessura para o cálculo (peso da 
fibra/densidade) (mm) 
0.234 
Secção transversal teórica de cálculo por 
1000 mm de largura (mm
2
) 
234 
Fator de redução para cálculo  
1.2 (recomendado por 
S&P) 
Força de tração última 1000mm de largura 
[kN]  
 
Força de tração para 1000 mm largura a 
0.6% ɛ para o cálculo [kN] 
282 
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4.1.2.4. Resina epóxi 
 
A manta de carbono foi colada ao betão com recurso a resina epóxi 55 do fabricante S&P, 
tratando-se de uma resina de laminação transparente isenta de solventes e com um 
endurecedor de amina. Quando curada é resistente a ácidos diluídos, soluções salinas, óleos e 
hidrocarbonetos alifáticos, bem como a intempéries e mudanças de temperatura.  
Na Tabela 5 seguem-se as principais propriedades padrão da resina epóxi 55 baseadas em 
+20ºC e 50% de humidade relativa do ar. 
 
Tabela 5- Propriedades da resina epóxi 55 usada na colagem da manta de carbono 
Densidade 1,11 Kg/l 
Relação da mistura por peso 2:1 (resina para endurecedor) 
Temperatura de aplicação 8 º C a + 35 º C 
Tempo de aplicação 
10º C 3 h 
20º C 45 min  
30º C 30 min 
Dust-dry after 4h 
Endurecimento  7 dias 
Temperatura de transição vítrea EMPA 
461,427 / 2 
44º C 
Resistência à tração após           
             ISO 527-2: 1993 (E) EMPA 
461'427 
14 dias 35,8 MPa 
Alongamento na rutura      
ISO 527-2: 1993 (E) EMPA 461'427  
14 dias 2,30% 
Módulo de elasticidade estático   
         ISO 7500 - 1: 2004-11 (EMPA 
461'427) 
14 dias 2581.8 MPa 
Módulo de elasticidade dinâmico   
    EMPA 461,427 / 2 
14 dias 20º C 2515 MPa 
14 dias 20º C 2989 MPa 
Classe de toxidade Resina  9 
Classe de toxidade Endurecedor 8 
 
4.1.3. Disposição das armaduras 
Os provetes em análise foram identificados com as iniciais C e R que correspondem aos 
provetes de controlo (sem reforço) e aos provetes reforçados com mantas de carbono, 
respetivamente. De modo a distinguir os ensaios estas iniciais antecedem a numeração 1 e 2. 
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Deste modo foram sujeitos a ensaios cíclicos os provetes C1 e R1 (provete reforçado com 
manta de carbono após ensaio do provete C1), e provetes C2 e R2 (provete reforçado com 
manta de carbono após ensaio no provete C2). 
4.1.3.1. Provetes C1 e R1 
 
A armadura longitudinal das vigas é composta por 4 varões na face superior e 3 varões na face 
inferior de diâmetro 12mm, e a armadura transversal é composta por estribos com diâmetro 
8mm afastados de 0,20m (Figura 27 b)). Nos pilares a armadura longitudinal é constituída por 
8 varões com diâmetro de 12mm, 3 em cada face, e a armadura transversal por cintas com 
diâmetro de 6mm afastadas de 0,15m (Figura 27 b)). 
A amarração da armadura transversal nas vigas e pilares é realizada com gancho a 90º, de 
acordo com o pormenor das cintas e estribos apresentados na Figura 27 b). Importa ainda 
referir que o nó não possui qualquer tipo de armadura transversal na zona de ligação entre as 
vigas e os pilares (Figura 27 a)). 
 
 
a) 
Secção Transversal do pilar Secção transversal da viga 
 
 
 
 
 
 
 
 
b) 
Figura 27- Armadura longitudinal e transversal dos provetes C1 e R1: a) em planta; b) em corte (m) 
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4.1.3.2. Provetes C2 e R2 
 
A armadura longitudinal das vigas é composta por 4 varões na face superior e 4 varões na face 
inferior de diâmetro 12mm de modo a garantir que ocorresse dano no pilar, e a armadura 
transversal é composta por estribos com diâmetro 8mm afastados de 0,20m (Figura 28 b)). Os 
pilares têm a mesma pormenorização que os dos provetes C1 e R1 (Figura 28 b)). 
A amarração da armadura transversal nas vigas e pilares é realizada com gancho a 90º, de 
acordo com o pormenor das cintas e estribos apresentados na Figura 28 b). Importa ainda 
referir que o nó não possui qualquer tipo de armadura transversal na zona de ligação entre as 
vigas e os pilares (Figura 28 a)). 
 
 
a) 
Secção Transversal do pilar Secção transversal da viga 
 
 
 
 
 
 
 
 
b) 
Figura 28- Armadura longitudinal e transversal dos provetes C2 e R2: a) Em planta; b) Em corte (m) 
 
 
 
 
4. Método de ensaio 
 
46 
 
4.1.3.3. Laje 
 
Em todos os provetes a laje apresenta a mesma quantidade e igual pormenorização da 
armadura. A laje contém duas malhas quadradas (uma superior e outra inferior) constituídas 
por varões com diâmetro de 8mm afastados 0,15m conforme apresentado na Figura 29. 
 
 
a) 
 
b) 
Figura 29- Armadura na laje dos provetes: a) em planta; b) em corte (m) 
 
4.2. Descrição e funcionamento da plataforma de ensaio 
De modo a avaliar o comportamento do nó viga-pilar quando sujeito a cargas cíclicas, 
aplicou-se uma lei de deslocamentos que faz variar no tempo o deslocamento imposto na 
extremidade do pilar superior. 
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Figura 30- Lei de deslocamentos 
  
 
A lei de deslocamentos laterais impostos no topo do pilar superior em todos os provetes é 
representada na Figura 30. Esta consiste na imposição de ciclos completos com inversão de 
sinal para 18 níveis de deslocamento, de amplitude crescente até um máximo de 150 mm. 
Para cada nível de deslocamento, repetem-se 3 ciclos completos de igual amplitude. 
Para o efeito, a plataforma de ensaio dispõe de três apoios: um apoio duplo na base do pilar 
inferior para simular a aplicação do esforço axial e de corte a que o pilar está sujeito, 
permitindo apenas a rotação. As extremidades da viga são apoiadas em apoios simples, 
permitindo o deslocamento da viga segundo o seu eixo longitudinal.  
Nos topos dos pilares, é ainda aplicada uma força concentrada, segundo o eixo dos pilares de 
modo a simular o esforço axial a que estão sujeitos. Nos ensaios realizados o esforço axial 
aplicado no pilar superior e inferior é de N1= 425kN e no pilar inferior existe um esforço axial 
adicional N2=25kN (Figura 31). 
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Figura 31- Esquema de ensaio 
 
Na Figura 31 é representado o esquema de ensaio, assim como as condições de apoio e as 
solicitações a que os elementos estruturais estão sujeitos. O deslocamento imposto no topo do 
pilar, dp, foi aplicado com recurso a um servo-atuador hidráulico (SVACT), assim como o 
esforço axial que induz pré-carga nas vigas N2. O esforço axial N1 foi imposto através de um 
atuador (ACT) colocado e centrado nos topos do pilares, que faz reação através de um sistema 
estrutural constituído por elementos metálicos transversais ligados por varões de aço paralelos 
ao pilar, formando assim um sistema auto equilibrado pilar/varões. 
Possíveis esforços e deformações verticais consequentes do peso próprio do provete são 
minimizados por seis apoios verticais, realizados com recurso a esferas de baixo atrito. Os 
apoios deslizantes nas vigas são conseguidos através de um conjunto de rolamentos que 
impedem o deslocamento transversal da viga. 
A plataforma de ensaio é também constituída por um conjunto de perfis metálicos dotados de 
elevada rigidez, dois atuadores hidráulicos, slides e outras peças destinadas a eliminar atritos e 
folgas (Figura 32). 
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a) b) 
Figura 32- Plataforma de ensaio: a) Em planta; b) vista geral 
 
A estrutura metálica é composta por duas vigas nas extremidades dos pilares, duas estruturas 
para garantir o apoio duplo na base do pilar inferior, outra para proporcionar o apoio ou 
reação ao servo-atuador responsável pela aplicação dos deslocamentos laterais e os restantes 
pórticos garantem os apoios dos slides na extremidade das vigas. 
Toda a estrutura metálica foi devidamente fixada à laje de reação do laboratório através de 
varões de aço pré-esforçados. A elevada tensão provoca uma força de atrito entre as peças 
metálicas e a laje, impedindo assim a sua movimentação. 
A ligação do provete à estrutura de reação é estabelecida em três pontos, na base do pilar 
inferior para simular um apoio duplo, limitando os movimentos nas duas direções do plano 
horizontal, e outros dois apoios nas extremidades das vigas simulando apoios simples, que são 
garantidos por slides fixados na estrutura de reação. 
De modo a simular o apoio duplo na base do pilar recorreu-se a peças metálicas ajustáveis que 
impossibilitam os movimentos nas duas direções do plano horizontal e permitem a rotação do 
provete através de uma rótula. 
Por outro lado, a simulação do carregamento a que um pilar se encontra sujeito foi realizada 
através da instalação no topo do pilar superior de um atuador hidráulico com 1500kN de 
capacidade (Figura 33 a)), que se encontra ligado à base do pilar inferior por varões de aço, de 
modo a garantir um nível de esforço axial praticamente constante ao longo do ensaio. 
Para além das células associadas ao servo-atuador e ao atuador, foram ainda usadas duas 
células de carga na base do pilar inferior, para monitorização das forças de reação aí 
desenvolvidas (Figura 33 b)). 
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a) b) 
Figura 33- Monitorização das forças: a) Atuador hidráulico; b) Células de carga 
 
4.3. Instrumentação de monitorização 
Para a monitorização dos ensaios foram dispostos diversos sensores nas vigas, pilares e laje 
para registar as deformações nestes elementos. Para o efeito, recorreu-se a diferentes 
transdutores de deslocamentos: os potenciómetros com um curso de 25mm e 50mm (Figura 
34 a)) Transformador Diferencial Variável Linear (LVDT) com um curso de 10mm até 50mm 
(Figura 34 a)), os transdutores lineares com 400mm de curso (Figura 34 b)) e os transdutores 
de fio com curso de 500mm (Figura 34 c)). 
 
 
 
 
a) 
Potenciómetros  
LVDT’s 
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b) c) 
Figura 34- Sensores de monitorização: a) Potenciómetros e LVDT’s; b) Transdutores lineares; c) 
Transdutores de fio 
 
 
Na Figura 35 encontra-se um esquema da disposição dos sensores da monitorização dos 
provetes.  
 
 
a) 
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b) 
Figura 35- Disposição dos sensores: a) Ligação viga-pilar; b) Laje (topo) 
 
 
Os sensores representados na Figura 35 e designados pela letra P e L correspondem aos 
potenciómetros e aos LVDTS respetivamente, a letra B corresponde aos transdutores lineares 
e os transdutores de fio encontram-se representados pela letra F. 
Os LVDT´s e os transdutores lineares foram colocados nas extremidades das vigas e no topo 
dos pilares com o propósito de determinar os deslocamentos absolutos. Os potenciómetros e 
os transdutores de fio tiveram como função a monitorização dos deslocamentos relativos que 
ocorrem entre as secções dos elementos. 
De modo a medir as deformações da armadura dos elementos estruturais, foram colocados na 
armadura, como mostra a Figura 36, extensómetros. Três dos extensómetros localizam-se na 
interface pilar-nó, dois situam-se no pilar superior, um foi inserido na armadura da vigas e os 
dois restantes localizam-se na interface viga-nó. 
 
Figura 36- Disposição dos extensómetros nos elementos estruturais 
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4.4.  Reparação e reforço dos provetes 
Após a imposição de cargas cíclicas nos provetes de controlo e a identificação dos danos 
apresentados depois do ensaio, procedeu-se à reparação e reforço dos nós viga-pilar com 
recurso à aplicação de mantas de carbono. 
A Figura 37 mostra um esquema representativo do reforço dos provetes R1 e R2.  
Para o provete R1, os pilares foram reforçados através da colagem de camadas de mantas de 
carbono, deste os primeiros 0,20m da interface nó-pilar são coladas 6 camadas, nos 0,20m 
seguintes são coladas 4 camadas de manta de carbono e nos próximos 0,20m são colocadas 2 
camadas. Nos quatro cantos dos pilares tirantes de fibras de carbono que se enrolam na zona 
do nó e abrem em forma de leque nos pilares fazem a transmissão de esforços entre pilares na 
zona do nó. As dimensões da manta usada em cada tirante foi 1,65m x 0,30m. 
 
Figura 37- Esquema representativo do reforço dos provetes R1 e R2 
 
No provete R2 desde a interface nó-pilar são coladas 3 camadas de mantas de carbono 
com largura de 0,25m, nos seguintes 0,50m do pilar são coladas 2 camadas de mantas 
de carbono, sendo o nó atravessado por 4 tirantes inseridos nos cantos do pilar.  
 
 
De seguida apresentam-se sucintamente as etapas seguidas na reparação da estrutura desde a 
fase de dano até à aplicação do reforço. 
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Tabela 6- Etapas de reparação e reforço dos provetes 
1. Danos provocados no provete 
através do carregamento 
cíclico prévio 
 
2. Remoção e limpeza do betão 
deteriorado;  
 
3. Correção da armadura 
encurvada pela adição de nova 
armadura longitudinal soldada 
 
4. Cofragem do elemento 
estrutural a reparar 
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5. Aplicação do betão de 
reparação na estrutura 
 
6. Introdução dos tirantes de 
ligação no nó; 
Colagem das mantas de 
carbono 
 
 
7. Vista geral da ligação viga-
pilar reforçada com recurso à 
colagem de mantas de carbono 
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5. RESULTADOS EXPERIMENTAIS 
No presente capítulo, são apresentados os resultados experimentais obtidos nos ensaios 
cíclicos dos nós viga-pilar. De modo a caracterizar o comportamento dos provetes ensaiados, 
expõem-se: as relações força-deslocamento e respetivo drift, as envolventes da relação força-
deslocamento onde são indicados os pontos correspondentes aos danos observados em cada 
provete; a evolução da energia dissipada ao longo do ensaio de acordo com o nível de drift; a 
capacidade de amortecimento equivalente em função da ductilidade e por fim a descrição do 
dano observado nos elementos estruturais. 
A apresentação dos resultados é feita individualmente para cada um dos provetes ensaiados. 
 
5.1. Considerações gerais 
Neste ponto faz-se uma breve descrição dos conceitos apresentados em cada um dos 
parâmetros utilizados na caracterização e análise individual dos provetes. 
 
5.1.1.  Relação força/deslocamento 
De acordo com a lei dos deslocamentos imposta, a relação força-deslocamento traduz-se na 
reação obtida no topo do pilar quando um certo deslocamento é imposto. 
A lei de deslocamentos imposta caracteriza-se pela imposição de ciclos com inversão de 
sentido para vários níveis de deslocamentos, de amplitude crescente. Assim, para cada nível 
de deslocamento repetem-se três ciclos de igual amplitude. 
Nos ensaios realizados, o diagrama força/deslocamento apresenta ciclos de histerese, que se 
caracteriza pela não coincidência das curvas definidas nas fases de descarregamento e 
carregamento, devendo-se este facto a um processo controlado de carregamento cíclico. 
A análise deste tipo de diagramas é feita indicando os valores da força máxima atingida 
durante o ensaio e da força última e respetivos valores dos deslocamentos. No entanto, 
importa salientar que os dados indicados na análise correspondem aos deslocamentos 
positivos, assumindo que de uma forma genérica os diagramas são simétricos. 
As envolventes força-deslocamento são obtidas através da união com segmentos de reta de 
todos os pontos máximos no sentido positivo e mínimos no sentido negativo dos ciclos 
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histeréticos. Deste modo os segmentos de reta traduzem a evolução da rigidez dos provetes ao 
longo do ensaio, assim de forma a analisar melhor a variação da rigidez identificam-se as 
etapas de evolução do dano em cada provete: 
A- Início de fissuração nas vigas; 
B- Início de fissuração nos pilares; 
C- Início de fissuração na laje; 
D- Início de fissuração no nó; 
E- Destacamento do betão; 
F- Força última, que corresponde a um decréscimo da resistência em 20% da força 
máxima atingida [45]. 
5.1.2. Energia Dissipada 
A energia dissipada determinada apresentada nas secções seguintes não inclui a energia 
potencial elástica, apenas é considerada a energia plástica dissipada internamente pelos 
elementos. O cálculo da energia dissipada é realizado através da integração da relação força-
deslocamento ao longo do tempo. Neste caso aplica-se a regra dos trapézios para obter-se a 
evolução da energia total dissipada. Os mínimos da evolução da energia total dissipada 
correspondem á energia plástica. 
A energia dissipada total é dada pela equação (1). 
 
 
(1) 
Onde: 
d é o deslocamento imposto no topo do pilar e  
F a força que é necessário aplicar para se obter o deslocamento d. 
 
Para subtrair a energia potencial elástica da energia total dissipada, foi necessário extrair os 
mínimos da função correspondentes à energia plástica, isto é, a energia dissipada no interior 
dos elementos.  
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5.1.3. Amortecimento Equivalente 
Uma vez que se trata de ensaios cíclicos e que as respostas dos provetes são assimétricas 
optou-se por determinar o amortecimento equivalente através da formulação referida em 
Varum [16]. 
O amortecimento equivalente (  é constituído por duas parcelas: uma relativa ao 
amortecimento viscoso ( ) e a outra, referente ao amortecimento histerético ( ) como é 
demonstrado na equação (2) [46]. 
 
 
(2) 
 
Na análise dos dados dos provetes em estudo a parcela de amortecimento elástico não é 
considerada na determinação do amortecimento equivalente, uma vez que os ensaios 
realizados não são dinâmicos, desta forma o amortecimento equivalente é igual ao 
amortecimento histerético (equação (3)). 
 
 
(3) 
 
Em que:   
Ahalf-loop é a área abaixo da curva força-deslocamento para cada semicírculo;   
Fmáx é a força máxima atingida em cada ciclo histerético;  
Dmáx é o deslocamento máximo imposto em cada ciclo.   
 
A ductilidade é determinada pelo rácio entre o máximo deslocamento de cada ciclo histerético 
(∆d) e o deslocamento correspondente à cedência (∆y), de acordo com a equação (4): 
 
 
(4) 
 
Deste modo, através da análise do amortecimento equivalente é possível determinar-se o 
momento de cedência da armadura dos elementos estruturais. 
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5.1.4. Danos observados 
Relativamente aos danos observados, é apresentada uma breve descrição da evolução do dano 
que cada provete apresenta até atingir a rotura. 
5.2. Provete C1 
5.2.1. Relação força-deslocamento 
Na Figura 38 é apresentado a relação força-deslocamento do provete C1. 
Na Figura 38 a) a força resistente máxima observada é de aproximadamente de 68,3kN nos 
dois sentidos e cujo deslocamento correspondente ∆= ± 45mm, o equivalente a um drift de 
1,5%, sendo este o drift máximo atingido pelo provete devido a erros no setup. 
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a) b) 
Figura 38- Relação força-deslocamento do provete C1: a) ciclos histeréticos; b) envolvente 
 
De acordo com a Figura 38 b), o início da fissuração das vigas, pilares, nó e o destacamento 
do betão ocorreu para o deslocamento ∆= ± 30mm (drift= 1,0%) e a força aplicada é de 
65,0kN. Na laje a fissuração ocorreu para o deslocamento ∆= ± 45,1mm (drift= 1,5%) e cuja 
força aplicada é de 68,3kN.  
5.2.2. Energia Dissipada 
A Figura 39 demonstra a evolução da energia dissipada do provete C1.  
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A partir do drift de 0,5% a energia dissipada apresenta maior taxa de crescimento do que no 
início do ensaio. No último ciclo, que corresponde ao drift de 1,5%, o provete C1 acumula 
uma energia dissipada de 5,68kN.m. 
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Figura 39- Energia dissipada do provete C1 
5.2.3. Amortecimento equivalente 
Na Figura 40 é apresentada a relação Amortecimento equivalente-ductilidade do provete C1. 
Através da Figura 40, verifica-se que no decorrer do ensaio o amortecimento equivalente do 
provete regista uma evolução de 4,45% até 6,22% e ductilidade máxima de 1,88m/m. 
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Figura 40- Amortecimento equivalente do provete C1 
 
Da análise da relação amortecimento equivalente-ductilidade é possível constatar que a 
cedência da armadura ocorreu na interface do nó com o pilar superior, sendo necessária uma 
força de 60,8kN e o deslocamento de cedência foi ∆= ± 24mm. 
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5.2.4. Danos observados 
Na Figura 41 observa-se um padrão de dano com maior concentração de fissuras no pilar 
superior. Com o decorrer do ensaio, desenvolveram-se fissuras nas vigas e no pilar inferior 
junto ao nó, procedido da fissuração na laje. A fissuração no pilar superior iniciou-se a partir 
do drift de 1% e a partir deste ocorreu uma evolução progressiva da fissuração dos restantes 
elementos estruturais. 
 
Figura 41 - Vista em planta dos danos finais observados no provete C1 
 
Na Figura 42 observa-se os danos ocorridos na laje no final do ensaio. A fissuração na laje 
ocorreu para um drift de 1,5%. Como é possível constatar através da Figura 42 a) a fissuração 
na parte superior da laje desenvolve-se a partir do pilar superior, por outro lado e de acordo 
com a Figura 42 b) a fissuração na parte inferior da laje nas vigas numa zona próxima do nó. 
 
  
a) b) 
 
Figura 42- Danos na laje do provete C1: a) vista superior; b) vista inferior 
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5.3.  Provete R1 
5.3.1. Relação força-deslocamento 
Na Figura 43 é apresentada a relação força-deslocamento do provete R1. 
Tendo em conta o gráfico força-deslocamento representado na Figura 43 a), é possível 
observar que o provete R1 atinge a sua resistência máxima para uma força de 
aproximadamente 68,0kN no sentido positivo e de 77,7kN no sentido negativo. Esta força 
máxima é atingida para um deslocamento ∆ = ± 45mm, o que corresponde a um drift de 1,5% 
no sentido positivo e para um deslocamento ∆= ± 45mm, o que corresponde a um drift de 
1,5% no sentido negativo 
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a) b) 
Figura 43- Relação força-deslocamento do provete R1: a) ciclos histeréticos; b) envolventes 
 
Como é possível observar na Figura 43 b), no provete R1 apenas existe fissuração do nó, não 
se desenvolvendo qualquer tipo de dano nos outros elementos estruturais. 
O início da fissuração do nó ocorreu para o deslocamento ∆= ± 45,02mm (drift= 1,5%) e a 
força aplicada é de 68,0kN. 
A força última é de 54,4kN e corresponde ao deslocamento ∆= ± 100mm (drift= 3,3%). 
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5.3.2. Energia dissipada 
A Figura 44 demonstra a evolução da dissipação de energia do provete R1. 
Relativamente à evolução da energia dissipada do provete R1, analisando a Figura 44, 
verifica-se que a partir do drift de 1,0% a taxa de crescimento da energia dissipada é superior 
à do início do ensaio. No último ciclo, que corresponde a um drift de 3,5%, o provete R1 
acumula uma energia dissipada de 64,2kN.m. 
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Figura 44- Evolução da energia dissipada do provete R1 
5.3.3. Amortecimento equivalente 
A Figura 45 demonstra a evolução do amortecimento equivalente de acordo com a ductilidade 
do provete R1. 
A Figura 45 apresenta uma evolução do amortecimento equivalente desde os 1,6% até 19,8% 
no decorrer do ensaio e uma ductilidade de 3,3m/m. 
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Figura 45- Amortecimento equivalente do provete R1 
 
Deste modo, avaliando os dados fornecidos pelos extensómetros colocados na armadura 
estrutural é possível verificar que a cedência da armadura ocorreu na interface do nó com o 
pilar inferior, sendo necessária uma força de 60,6kN e o deslocamento de cedência foi de  
∆= ± 31,3mm. 
5.3.4. Danos observados 
A Figura 46 demonstra o padrão de dano observado no provete R1 no final da imposição da 
carga cíclica. 
É possível observar que a estrutura apenas desenvolveu fissuração no nó, sendo que esta se 
iniciou a partir de um drift de 1,5%. Deste modo, para o provete R1 não se desenvolveu 
qualquer tipo de dano nos outros elementos estruturais. 
 
Figura 46- Vista em planta dos danos no Provete R1 
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5.4. Provete C2 
5.4.1. Relação força-deslocamento 
A Figura 47 representa a relação força-deslocamento do provete C2. 
Considerando a relação representada na Figura 47 a), observa-se que a força resistente 
máxima é aproximadamente 65,7kN em ambos os sentidos, e surge para um deslocamento  
∆= ± 45mm, ao qual corresponde um drift de 1,5%.  
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a) b) 
Figura 47- Relação força-deslocamento do provete C2: a) ciclos histeréticos; b) envolvente 
 
Na Figura 47 b) pode-se observar que a partir do drift de 0,5%, quando é aplicada uma força 
de 48,7kN ocorre fissuração no nó e no pilar para o deslocamento ∆= ±15,0mm. 
A fissuração na laje, nas vigas e o destacamento do betão surgem quando aplicada uma força 
de 63,3kN, para o deslocamento ∆= ±30,04mm (drift= 1,0%). 
A força última máxima é de 52,6kN e corresponde aproximadamente ao deslocamento  
∆= ±75mm, ou seja um drift de 2,6%. 
5.4.2. Energia dissipada 
Na Figura 48 é representada a dissipação da energia do provete C2. 
De acordo com a evolução da energia dissipada representada na Figura 48 é possível observar 
que a partir do drift 1,0% a taxa de crescimento da energia dissipada é maior do que no início 
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do ensaio. No último ciclo que corresponde a um drift de 2,5% a energia dissipada acumulada 
pelo provete C2 é de 24,9kN.m. 
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Figura 48- Evolução da energia dissipada do provete C2 
5.4.3. Amortecimento equivalente 
Na Figura 49 é apresentada a relação amortecimento equivalente-ductilidade do provete C2. 
A Figura 49 mostra a evolução do amortecimento equivalente do provete ao longo do ensaio, 
verificando-se que este varia desde 4,1% até 14,9% e uma ductilidade de 2,6m/m. 
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Figura 49- Amortecimento equivalente do provete C2 
 
Dos dados analisados dos extensómetros colocados na armadura dos elementos estruturais do 
provete verifica-se que a cedência da armadura ocorre no pilar, para tal foi necessária aplicar 
uma força de 59,4kN e o deslocamento de cedência foi de ∆=  ±29,2mm.   
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5.4.4. Danos observados 
A Figura 50 demonstra o dano observado no provete C2. 
Observa-se um padrão de fissuração com maior concentração de fissuras no pilar superior, e 
alastra-se parcialmente pelos restantes elementos. As primeiras fissuras surgem nos pilares em 
simultâneo com as fissuras próximas do nó para o drift 0,5%. De seguida verifica-se que se 
desenvolvem fissuras nas zonas das vigas próximas do nó. Para o drift de 1,0% intensifica-se 
a fissuração dos elementos estruturais, promovendo o destacamento do betão na zona do nó.  
 
Figura 50- Vista em planta dos danos da ligação viga-pilar do provete C2 
 
A Figura 51 apresenta os danos da laje (vista superior e inferior) no final do carregamento 
cíclico. 
A fissuração na laje começa-se a desenvolver para o drift de 1,0%. De acordo com  
Figura 51 a) as fissuras na parte superior da laje desenvolvem-se a partir da interseção do pilar 
superior com a laje, verificando-se que existe uma relação simétrica entre as fissuras 
aparecidas no lado direito e esquerdo da laje. 
Na Figura 51 b) é possível observar que na face inferior da laje existe igualmente a simetria 
entre as fissuras que se desenvolveram em cada um dos lados, no entanto a fissuração inicia-
se a partir da interseção das vigas com a laje. 
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a) b) 
Figura 51- Danos na laje do provete C2: a) vista superior; b) vista inferior 
5.5. Provete R2 
5.5.1. Relação força-deslocamento 
A Figura 52 apresenta a relação força-deslocamento do provete R2. 
Atendendo à relação força-deslocamento representada na Figura 52 a), verifica-se que a força 
resistente máxima é aproximadamente 89,7kN, e surge para um deslocamento ∆= ± 90,0 mm, 
ao qual corresponde um drift de 3,0%. 
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a) b) 
Figura 52- Relação força-deslocamento do provete R2: a) ciclos histeréticos; b) envolventes 
 
Na Figura 52 b) é possível observar que a partir de um drift de 1,5% iniciou-se a fissuração na 
viga e na laje. Esta fissuração surge quando aplicada uma força de 79,2kN o que corresponde 
a um deslocamento ∆= ±45,1mm. Para um drift de 2% desenvolveu-se a fissuração no nó, o 
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que corresponde a um deslocamento ∆= ±59,9mm, sendo necessário aplicar uma força de 
83,9kN. 
A partir do drift de 3% ocorre o destacamento do betão que surge aquando a aplicação de uma 
força de 89,7kN, para um deslocamento ∆= ±90,0mm. A força última é de 71,7kN que surge 
aproximadamente para o deslocamento ∆= ±148mm (drift= 4,9%). 
5.5.2. Energia dissipada  
A Figura 53 representa a energia dissipada do provete R2 de acordo com o drift. 
De acordo com a evolução da energia dissipada representada na Figura 53 é possível observar 
que a partir do drift 2,0% a taxa de crescimento da energia dissipada é superior à do início do 
ensaio. No último ciclo que corresponde a um drift de 5% a energia dissipada acumulada pelo 
provete R2 é de 79,9kN.m. 
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Figura 53- Evolução da energia dissipada do provete R2 
5.5.3. Amortecimento equivalente 
A Figura 54 apresenta o amortecimento equivalente do provete R2. 
De acordo com a Figura 54, o provete apresenta uma evolução do amortecimento equivalente 
ao longo do ensaio de 5,0% até 7,7% ductilidade de 3,4m/m. 
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Figura 54- Amortecimento equivalente do provete R2 
 
Deste modo e recorrendo à análise dos dados fornecidos pelos extensómetros é possível 
constatar que a cedência da armadura ocorreu na viga direita, sendo necessária uma força de 
74,4kN e o deslocamento de cedência foi de ∆= ±43,6mm. No entanto, a consequência da 
imposição deste tipo de carga cíclica é cedência da armadura nos pilares, o que neste caso não 
aconteceu, isto deve-se ao facto que este provete corresponde à reparação do provete C2, onde 
este fenómeno ocorreu no pilar, deste modo para o provete C2 a cedência da armadura teria de 
ocorrer noutro ponto, neste caso na viga. 
5.5.4. Danos observados  
A Figura 55 representa os danos provocados pela carga cíclica no provete R2. 
Da análise da Figura 55, verifica-se que para a estrutura reforçada as zonas de maior 
incidência do dano foi no nó e nas vigas. 
A fissuração iniciou-se nas vigas para um drift de 1,5%, seguidamente surgiu a fissuração do 
nó (drift= 2%). A partir do drift de 3% o destacamento do betão intensifica-se 
progressivamente na zona dos nós com a evolução do drift. 
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Figura 55- Vista em planta dos danos da ligação viga-pilar do provete R2 
 
A Figura 56 apresenta os danos na laje do provete R2. 
De acordo com a Figura 56 a) a fissuração na parte superior da laje desenvolve-se a partir do 
drift de 3%, havendo simetria entre ambos os lados. Quanto à parte inferior da laje as fissuras 
iniciam para o drift de 1,5%, aumentando devido à evolução da imposição cíclica. 
 
 
 
 
 
a) b) 
Figura 56- Danos na laje do provete R2: a) vista superior; b) vista inferior 
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6. ANÁLISE DOS RESULTADOS 
No presente capítulo é realizada a análise, discussão e comparação dos resultados 
experimentais apresentados no capítulo anterior. 
Inicialmente, será realizada uma análise simultânea dos quatro provetes ensaiados. Para tal, 
analisam-se as envolventes força-deslocamento, a energia dissipada, o amortecimento 
equivalente e a degradação da resistência do betão. 
Posteriormente, realiza-se a análise e discussão dos resultados entre o provete de controlo 1 
(C1) e o provete reparado (R1), assim como, entre o provete de controlo 2 (C2) e o respetivo 
provete reparado (R2). Com esta análise pretende-se perceber a influência do reforço dos 
provetes com mantas de carbono nas ligações viga pilar. A comparação entre provetes é 
efetuada através da sobreposição das envolventes força-deslocamento, do amortecimento 
equivalente e da relação momento-curvatura. 
6.1.  Análise global 
6.1.1. Envolventes Força-deslocamento 
Da sobreposição das envolventes força-deslocamento (Figura 57), constata-se que os provetes 
apresentam uma tendência idêntica, apesar de a resistência máxima variar. A força resistente 
máxima varia entre os 65kN e os 90kN no sentido positivo e 66kN e 90kN no sentido 
negativo. 
O provete R2 apresenta a maior força resistente no sentido positivo e negativo. Pelo contrário, 
o provete C2 apresenta a menor força resistente no sentido positivo e negativo.  
Uma vez que para o provete C1 o drift varia entre os -1,5% e 1,5% devido a erros no setup de 
ensaios, é necessário fazer-se uma análise deste último ciclo para todos os provetes. Deste 
modo, para o drift de 1,5%, a máxima força resistente varia entre os 65kN e os 77kN no 
sentido positivo e 65kN e 78kN no sentido negativo. O provete R2 apresenta maior resistência 
no sentido positivo e o provete R1 no sentido negativo. Por outro lado o provete C2 apresenta 
menor resistência no sentido positivo e negativo. 
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Figura 57- Envolventes força-deslocamento dos provetes 
De acordo com a figura anterior é possível analisar a evolução da rigidez dos provetes, deste 
modo apresentam-se na próxima tabela a rigidez secante de cada provete e respetivo drift. 
Tabela 7- Rigidez secante de cada provete 
Drift (%) 
Provetes 
C1 R1 C2 R2 
0,1 5,64kN/mm 3,93kN/mm 5,53kN/mm 3,83kN/mm 
0,2 5,18kN/mm 3,20kN/mm 4,78kN/mm 3,13kN/mm 
0,3 4,53kN/mm 2,89kN/mm 4,15kN/mm 2,76kN/mm 
0,5 3,42kN/mm 2,44kN/mm 3,24kN/mm 2,39kN/mm 
1,0 2,15kN/mm 2,04kN/mm 2,11kN/mm 2,09kN/mm 
1,5 1,51kN/mm 1,51kN/mm 1,46kN/mm 1,69kN/mm 
2,0 __ 1,13kN/mm 1,03kN/mm 1,40kN/mm 
2,5 __ 0,85kN/mm 0,73kN/mm 1,16kN/mm 
3,0 __ 0,67kN/mm 0,46kN/mm 0,99kN/mm 
3,5 __ 0,51kN/mm __ 0,85kN/mm 
4,0 __ __ __ 0,72kN/mm 
4,5 __ __ __ 0,60kN/mm 
5,0 __ __ __ 0,46kN/mm 
 
Analisando a Tabela 7 é possível verificar que com o decorrer do ensaio a rigidez tende a 
diminuir. O provete que apresenta maior rigidez no fim do primeiro ciclo (drift= 0,1%) é o 
provete C1, contrariamente o que apresenta menor rigidez é o provete R2. Assim, no final do 
drift de 0,1% a rigidez do provete C1 é 32,09% superior à do provete R2. No final dos ensaios 
6. Análise dos resultados 
 
74 
 
é possível constatar que o provete R1 continua a possuir maior rigidez, no entanto os provetes 
C2 e R2 são os que apresentam menor rigidez. 
Para o drift de 1,5% o provete que exibe maior rigidez é o R2 e o que apresenta menor rigidez 
é o provete C2, sendo o provete R2 13,61% mais rígido que o provete C2. É de salientar que a 
rigidez inicial dos provetes reparados é inferior á dos correspondentes provetes originais, pois 
os provetes reparados já se encontravam fissurados no início dos ensaios. 
6.1.2. Energia dissipada 
A Figura 58 apresenta a evolução da energia dissipada para os quatro provetes. Da sua análise 
é possível verificar que a evolução da dissipação de energia tem a mesma tendência em todos 
os provetes. Para o drift de 1,5%, o provete C2 é o que dissipa mais energia, cerca de 5,8kN.m 
e o provete R1 é o que dissipa menos energia, aproximadamente 4,6kN.m. 
No entanto, o provete R2 é o que apresenta maior de energia dissipada, cerca de 79,9kN.m 
para o drift de 5%, sendo o provete C1 o que apresenta menor energia dissipada, 
aproximadamente 5,7kN.m que corresponde ao drift de 1,5%. 
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Figura 58- Energia dissipada dos provetes 
6.1.3. Amortecimento equivalente 
A Figura 59 mostra a relação amortecimento equivalente-ductilidade dos provetes. 
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Observando a Figura 59, constata-se que a relação amortecimento equivalente- ductilidade é 
semelhante entre os provetes padrão e entre os provetes reforçados. Os provetes apresentam 
um crescimento do amortecimento com o aumento do dano ao longo dos ciclos. O provete R2, 
após a cedência, possui maior amortecimento equivalente até à ductilidade de 2m/m, por sua 
vez o provete C1 possui menor percentagem de amortecimento equivalente até ao máximo da 
ductilidade atingida por este (ductilidade= 1,9m/m). A partir daqui, o provete R2 detém o 
menor amortecimento equivalente. De todos os provetes, o R1 tem a maior tendência de 
crescimento do amortecimento equivalente com o aumento da exigência de ductilidade. O 
amortecimento equivalente varia no intervalo 6,2% a 19,8% (último ciclo), com os provetes 
C1 e R1 a obterem respetivamente o menor e o maior valor do intervalo. 
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Figura 59- Amortecimento equivalente dos provetes 
  
6.1.4. Degradação da resistência  
A evolução da degradação da resistência dos provetes do primeiro para o segundo ciclo e do 
primeiro para o terceiro ciclo é apresentada na Figura 60. 
Os provetes em análise apresentam uma evolução da degradação da resistência idêntica, 
exceto o provete R1 que para o drift de 1,0% exibe um pico de degradação da resistência de 
10,1% do primeiro para o segundo ciclo e de 12,7% do primeiro para o terceiro ciclo. Este 
facto deve-se à rotura dos tirantes de fibras de carbono que perfuram o nó. 
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Na degradação da resistência do primeiro para o segundo ciclo e para um drift de 1,5% o 
provete R1 é o que a apresenta menor perda de resistência (2,9%), ao contrário do provete R2 
que apresenta uma degradação de aproximadamente 4,5%. 
No caso do primeiro para terceiro ciclo e para o mesmo drift continua a ser o provete R1 o 
que menos se degrada (4,2%) e o provete R2 o que apresenta maior perda de resistência, cerca 
de 6,7%. 
Numa análise global da Figura 60 é possível observar-se que durante toda a aplicação dos 
carregamentos cíclicos o provete R1 é o que apresenta menos degradação de resistência 
exceto para o drift de 1,0% como foi demonstrado anteriormente e o provete R2 é o que 
apresenta maior degradação da resistência, no entanto do primeiro para o terceiro ciclo e para 
um drift de 2,5%, o provete C2 apresenta uma degradação superior ao R2. 
É também importante analisar que o provete R2 no final do ensaio cíclico (drift= 5,0%) 
apresenta maior degradação da resistência do primeiro para o terceiro ciclo, aproximadamente 
16,50%. 
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a) b) 
Figura 60- Degradação da resistência: a) do primeiro para o segundo ciclo; b) do primeiro para o 
terceiro ciclo 
6.1.5. Danos observados 
A Tabela 8 apresenta sucintamente os danos observados em cada provete consequentes da 
imposição de cargas cíclicas e respetivo drift. 
A fissuração nas vigas iniciou-se primeiramente nos provetes de controlo (C1 e C2) para o 
drift de 1,0%, no provete R1 este dano não se verificou e no R2 apenas desenvolveu-se a 
partir do drift de 1,5%. Quanto à fissuração dos pilares, o provete C2 foi o primeiro a ser 
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deteriorado (drift de 0,5%) seguindo-se do provete C1 com drift de 1,0%, sendo que para os 
dois provetes reparados este dano não se desenvolveu. É de realçar que as fissuras dos 
provetes C1 e C2 não foram tratadas com injeção de resina epóxi, pelo que os danos 
registados nos provetes R1 e R2 correspondem a novos danos relativamente aos respetivos 
provetes originais. 
Relativamente à fissuração da laje não foi verificada no provete R1, no entanto para os 
provetes C1 e R2 esta iniciou-se a partir do drift de 1,5% e para o provete de controlo C2 
observou-se para o drift de 1,0%. A fissuração do nó iniciou-se a partir do drift de 0,5% 
(provete C2), o provete C1 começa a fissurar no nó para drift de 1,0%, e o provete R1 para o 
drift de 1,5%, só a partir do drift de 2,0% é que se verifica esta anomalia no provete R2. O 
destacamento do betão iniciou-se para o drift de 1,0% nos provetes de controlo, sendo que 
para o provete reparado R2 só se começou a desenvolver para o drift de 3,0%, não se 
verificando este dano no provete R1. 
Deste modo é possível fazer-se uma análise dos danos entre os provetes de controlo e os 
provetes reparados com colagem de mantas de carbono de modo a averiguar a influência deste 
tipo de reforço na reparação de nós viga-pilar de betão aramado. 
Comparando aos provetes C1 e R1, verifica-se que as mantas de carbono presentes no R1 
reduziram os danos nos elementos estruturais. Nos provetes C2 e R2 também se verifica um 
atraso do dano na estrutura, ou seja, no provete reparado R2 as mantas de carbono retardaram 
o aparecimento do dano comparativamente com o provete C2. 
 
Tabela 8- Danos observados nos provetes 
Danos 
Provetes 
C1 R1 C2 R2 
Fissuração das vigas 1,0% __ 1,0% 1,5% 
Fissuração dos pilares 1,0% __ 0,5% __ 
Fissuração da laje 1,5% __ 1,0% 1,5% 
Fissuração do nó 1,0% 1,5% 0,5% 2,0% 
Destacamento do betão 1,0% __ 1,0% 3,0% 
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6.2. Análise comparativa 
6.2.1. Provetes C1 e R1 
6.2.1.1. Envolvente força-deslocamento  
 
A Figura 61 apresenta a relação força-deslocamento dos provetes C1 e R1.  
O provete R1 apresenta um comportamento histerético semelhante ao provete de controlo 
(C1) até ao drift de 1,5%, como demonstra a Figura 61. A força resistente é similar nos 
provetes C1 e R1, 68,3kN para o deslocamento ∆= ± 45,1mm e 68,0kN para o deslocamento 
∆= ±45,0mm respetivamente, sendo ambas correspondentes a um drift de 1,5%. Deste modo a 
resistência máxima atingida pelo provete C1 é semelhante à do provete R1. 
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Figura 61- Envolvente força-deslocamento dos provetes C1 e R1 
Através da Figura 61 é também possível avaliar a rigidez tangente inicial de cada 
provete. Assim a rigidez inicial do provete C1 é de 4,5kN/mm e a do provete R1 é de 
2,0kN/mm, sendo deste modo a rigidez do provete C1 é cerca de 55,1% superior à do 
provete R1 devido às fissuras previamente existentes no provete R1. 
 
6.2.1.2. Energia dissipada 
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A Figura 62 apresenta a evolução da energia dissipada dos provetes C1 e R1 em relação ao 
drift. No final dos ensaios de cada provete, o R1 é o que apresenta maior energia dissipada, 
cerca de 64,2kN.m o que corresponde a um drift de 3,5%, por sua vez o provete C1 atingiu 
um drift de 1,5% dissipando cerca de 5,7kN.m de energia. Deste modo, no final dos 
carregamentos cíclicos a que cada provete esteve sujeito é possível afirmar que a energia 
dissipada pelo provete R1 é 91,2% superior à dissipada pelo provete C1. 
No entanto, por motivos de erro no setup de ensaios do provete C1, este apenas atingiu um 
drift de 1,5% no final do ensaio, sendo necessária a análise de ambos os provetes realizada 
para este nível, de modo a justificar também a diferença percentual demonstrada 
anteriormente. Assim, para o drift de 1,5% o provete C1 apresenta 5,68kN.m de energia 
dissipada, enquanto a energia dissipada pelo provete R1 é de 4,57kN.m, sendo a energia 
dissipada pelo provete C1 19,54% superior à do provete R1. 
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Figura 62- Energia dissipada dos provetes C1 e R1 
6.2.1.3. Momento-curvatura 
 
A Figura 63 representa a relação momento-curvatura dos pilares dos provetes C1 e R1. 
No pilar superior o momento de curvatura do provete reforçado (R1) difere do provete padrão 
(C1). Observando a relação momento-curvatura do pilar superior (Figura 63 a)), verifica-se 
que o momento máximo do provete reparado (R1) tem um valor de aproximadamente de 
100kN, sendo este superior ao momento resistente do provete C1 que apresenta cerca de 
87,6kN. A curvatura máxima atingida pelo provete R1 é de 0,036m
-1
 e o provete C1 apresenta 
um valor de 0,0351m
-1
. Deste modo é possível constatar que o momento máximo atingido 
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pelo provete R1 é cerca de 12,44% superior ao do provete padrão e a curvatura do provete 
reforçado (R1) é aproximadamente 3,0% superior à do provete C1. 
Quanto ao pilar inferior (Figura 63 b)), o provete R1 apresenta um momento resistente 
crescente até ao máximo de 104kN e uma curvatura também crescente até ao valor máximo de 
0,575m
-1
, por sua vez o provete C1 exibe um momento resistente máximo de 86,7kN e uma 
curvatura máxima de 0,0382m
-1
. Assim o provete R1 apresenta um momento resistente 
máximo 16,6% superior ao do provete C1 e a curvatura do provete R1 é cerca de 93,3% 
superior à do provete C1, esta diferença percentual entre os provetes deve-se ao erro ocorrido 
no setup do provete C1. 
É também percetível que no pilar superior o provete C1 atinge maior curvatura, uma vez que, 
como descrito no Capítulo 5, os danos nesse pilar são mais evidentes que no provete R1. No 
entanto, no pilar inferior verifica-se o contrário, o provete R1 possui maior curvatura no final 
dos ciclos imposto o que implica maior dano do que no provete C1. 
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Figura 63- Momento de curvatura dos pilares: a) pilar superior; b) pilar inferior 
 
A Figura 64 apresenta o momento-curvatura das vigas dos provetes C1 e R1 
De acordo com a Figura 64 o momento de curvatura do provete padrão difere do provete 
reforçado em ambas as vigas. Na viga direita (Figura 64 a)), o provete reforçado mostra um 
momento resistente máximo de 94,1kN e uma curvatura máxima de 0,0173m
-1
, por sua vez o 
provete padrão apresenta um momento máximo resistente e uma curvatura máxima inferior ao 
provete reforçado cerca de 72,6kN e 0,0142m
-1 
respetivamente. Assim, o provete reforçado 
apresenta um momento resistente máximo cerca de 22,9% superior à do provete padrão e uma 
curvatura máxima 17,92% superior à do provete padrão. 
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No que diz respeito à viga esquerda (Figura 64 b)) o provete R1 atinge um momento 
resistente máximo de aproximadamente 108kN e uma curvatura máxima de 0.0162m
-1
, quanto 
ao provete C1 obtém um momento resistente máximo de 73kN e uma curvatura máxima de 
0,0146m
-1
. Deste modo constata-se que o provete R1 apresenta um momento máximo e uma 
curvatura máxima superior à do provete C1, cerca de 32,4% e 9,9% respetivamente. 
Através da Figura 64 é possível observar que em cada uma das vigas a relação momento-
curvatura tende a aproximar-se de retas, isto significa que se encontram em regime elástico, 
sendo a laje que interseta os nós responsável pela alteração da rigidez. 
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Figura 64- Momento de curvatura das vigas: a) viga direita; b) viga esquerda 
 
 
6.2.2. Provetes C2 e R2 
6.2.2.1. Envolventes força-deslocamento 
 
A Figura 65 apresenta as envolventes força-deslocamento dos provetes C2 e R2. 
De acordo com os resultados apresentados na Figura 65 conclui-se que o provete reparado 
(R2) atinge a sua resistência máxima para uma força de 89,7kN, no sentido positivo do 
deslocamento imposto. A força máxima é atingida no ciclo de deslocamento ∆= ±90,0mm, ao 
qual corresponde um drift de 3%. No que diz respeito ao provete de controlo (C2), este atinge 
a sua resistência máxima para uma força de 65,7kN, o que corresponde ao deslocamento  
∆= ±45,0mm (drift= 1,5 %). 
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Deste modo constata-se que resistência máxima atingida pelo provete R2 é 26,8% superior ao 
provete C2, isto porque o betão degradado devido à imposição cíclica no provete C2 foi 
reparado antes do ensaio do provete R2. 
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Figura 65- Envolventes força-deslocamento dos provetes C2 e R2 
 
De acordo com a figura anterior é possível constatar que a rigidez tangente do provete C2 é de 
3,24kN/mm e a do provete R2 é de 2,09kN/mm, assim a rigidez inicial do provete C2 é 35,5% 
superior à rigidez inicial do provete R2. 
 
6.2.2.2. Energia dissipada 
 
A evolução da dissipação de energia dos provetes C2 e R2 é apresentada na Figura 66. 
De acordo com a Figura 66, o provete R2 dissipa mais energia do que o provete C2. No final 
do ensaio o provete C2 apresenta 24,9kN.m de energia dissipada (drift= 2,5%), enquanto o 
provete R2 dissipa 79,9kN.m de energia para um drift de 5,0%. Com isto, a energia dissipada 
pelo provete R2 no final da carga cíclica imposta é cerca de 68,80% superior à do provete C2. 
No entanto, através da mesma figura é possível observar que o provete reforçado com mantas 
de carbono atingiu um drift superior ao do provete C2, sendo importante uma análise 
comparativa para o drift máximo conseguido pelo provete C2. Assim para o drift de 2,5% os 
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provetes C2 e R2 dissiparam aproximadamente 24,9kN.m e 17,0kN.m respetivamente, deste 
modo a energia dissipada pelo provete C2 é 32,0% superior à do provete R2. 
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Figura 66- Energia dissipada pelos provetes C2 e R2 
 
6.2.2.3. Momento-curvatura 
 
A Figura 67 mostra a relação momento-curvatura para os pilares dos provetes C2 e R2. Como 
se pode observar na Figura 67 a) o provete R2 apresenta uma evolução do momento resistente 
até ser atingido o seu máximo, cerca de 114kN e uma curvatura máxima de 0,447m
-1
, no 
entanto o provete C2 apresenta valores destas variáveis inferiores, aproximadamente 82,8kN 
de momento resistente máximo e uma curvatura máxima de 0,39054m
-1
. Com isto, no pilar 
superior o momento resistente máximo do provete R2 é cerca de 27,4% superior ao do 
provete C2 e a curvatura é 12,6% maior do que a do provete C2. 
Quanto ao pilar inferior (Figura 67 b)), os momentos resistentes máximos de cada provete são 
semelhantes aos do pilar superior, assim sendo, o provete R2 atinge um momento resistente 
máximo cerca de 111kN e uma curvatura máxima de 0,418m
-1
. O provete de controlo (C2) 
apresenta um momento resistente máximo cerca de 79,7kN e uma curvatura máxima de 
0,0644m
-1
. Deste modo, é possível constatar que o momento máximo atingido pelo provete 
R2 é 28,3% superior à do provete C2 e a curvatura máxima do provete R2 é 84,6% superior à 
do provete C2. 
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É também percetível que para o pilar superior o provete R2 atinge maior curvatura que o 
provete C2, (uma vez ignorada a última curva visto que não são obtidos os três ciclos) o 
mesmo acontece no pilar inferior o que mostra que o padrão de dano é superior no provete 
reforçado do que no provete padrão. No pilar superior (Figura 67 a)) pode-se constatar que os 
provetes encontram-se em regime não linear, por sua vez, no pilar inferior (Figura 67 b)) a 
relação momento-curvatura do provete C2 tende a aproximar-se de uma reta o que significa 
que este encontra-se em regime elástico e o provete R2 em regime não linear. 
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a) b) 
Figura 67- Momento de curvatura dos pilares: a) pilar superior; b) pilar inferior 
 
A Figura 68 mostra a relação momento-curvatura das vigas para os provetes C2 e R2, sendo 
possível observar que para ambas as vigas o momento resistente máximo e curvatura máxima 
do provete R2 são superiores ao provete C2. 
Na viga direita (Figura 68 a)) é possível observar que o momento máximo atingido pelo 
provete R2 é cerca de 106kN e o do provete C2 é de 91,3kN. Quanto à curvatura o provete R2 
apresenta um valor de 0,0238m
-1
 e o provete C2 atinge um máximo de 0,0138m
-1
. Assim o 
momento resistente máximo exibido pelo provete R2 é cerca de 13,9% superior ao do provete 
C2 e a curvatura é aproximadamente 42,0% superior à do provete C2. 
Quanto à viga esquerda (Figura 68 b)) a relação momento-curvatura é semelhante à da viga 
direita. O provete R2 demonstra um momento resistente máximo e uma curvatura máxima 
superiores à do provete C2, cerca de 106kN e 0,0252m
-1 
respetivamente. O provete de 
controlo (C2) atinge um momento resistente máximo de 93,3kN e uma curvatura máxima de 
0,0142m
-1
. Com isto, o provete R2 apresenta um momento resistente máximo 12,0% superior 
ao do provete C2 e uma curvatura máxima cerca de 42,1% superior à do provete C2 
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Em ambas as vigas é possível observar que os provetes reforçados atingem maior curvatura 
do que os provetes padrão, o que significa que o dano foi superior nas vigas do provete R2. 
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Figura 68- Momento de curvatura das vigas: a) viga direita; b) viga esquerda 
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7. CONCLUSÕES E POSSÍVEIS AÇÕES FUTURAS  
No presente capítulo é feita uma análise conclusiva dos dados e resultados experimentais 
apresentados nos capítulos anteriores de modo a avaliar as características do reforço de 
estruturas de betão armado com recurso a CFRP. 
São também, de uma forma sucinta, apresentadas possíveis ações que se podem concretizar no 
futuro. 
 
7.1. Conclusões 
De acordo com os resultados obtidos na campanha laboratorial de análise do comportamento 
de nós viga-pilar de betão armado reforçados com recurso a CFRP quando sujeitos a cargas 
cíclicas, foi possível fazer-se um estudo comparativo entre os provetes padrão, ou seja sem 
reforço, e os provetes reforçados, onde se concluiu que: 
 
 Os provetes padrão e os reparados apresentam um comportamento histerético similar. 
Os provetes correspondentes ao primeiro provete (C1 e R1) têm uma força resistente 
máxima semelhante, quanto aos provetes do segundo provete (C2 e R2), o provete R2 
apresenta maior resistência máxima do que o provete C2. Isto é justificado pelo facto 
do betão que é degradado pela imposição das cargas cíclicas do provete C2 ser 
reparado antes do ensaio do provete R2. Deste modo as mantas de carbono não 
contribuem para a perda de resistência dos provetes; 
 Ambos os provetes padrão (C1 e C2) exibem uma rigidez inicial superior à dos 
provetes reforçados. Uma vez que a reparação dos nós é feita sobre os provetes C1 e 
C2, e estes já perderam a rigidez inicial devido à imposição cíclica e consequente 
fissuração do betão. 
 No final dos quatro ensaios os provetes R1 e R2 possuem maior capacidade de 
dissipação de energia. No entanto, para o último drift dos provetes C1 e C2, 
correspondendo 1,5% e 2,5% respetivamente foram os provetes padrão que 
apresentaram maior dissipação de energia.  
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 A concentração de dano é maior nos pilares do que nos restantes elementos estruturais 
constituintes da ligação viga-pilar, sendo isto comprovado pela curvatura dos pilares 
ser superior à curvatura das vigas; 
 A curvatura dos elementos estruturais foi superior nos provetes reparados, sendo os 
pilares os mais danificados, isto significa que as mantas de reforço foram capazes de 
evitar a rotura prematura dos elementos mais degradados; 
 O momento de cedência do aço estrutural ocorreu para todos os provetes na interface 
do nó-pilar ou no pilar exceto para o provete R2, uma vez que o momento de cedência 
do provete C2 ocorreu no pilar e o provete R2 corresponde à reparação do C2 desta 
forma a cedência do aço já tinha ocorrido no pilar. Deste modo a reparação de 
elementos estruturais com CFRP em pouco difere dos provetes padrão quanto à 
cedência do aço. 
 
A aplicação de mantas de CFRP em elementos de betão armado aumenta consideravelmente a 
sua resistência e ductilidade quando sujeitos a ações sísmicas. 
O sucesso de uma técnica de reforço é garantido através das propriedades dos materiais 
utilizados, de questões arquitetónicas da construção e do meio ambiente, da viabilidade 
económica, da simplicidade e rapidez de execução do reforço e do custo de manutenção da 
estrutura reforçada para o estado de serviço. 
Apesar das conclusões, reconhece-se que a vulnerabilidade das estruturas reforçadas com 
mantas de CFRP, não é apenas condicionada pelo desempenho dos elementos estruturais, das 
ligações e da pormenorização, mas também é influenciada por aspetos associados ao 
comportamento global da estrutura. 
Face a isto, atualmente, é unanimemente aceite que as técnicas de reforço de estruturas de 
betão armado com recurso a CFRP proporcionam soluções tão ou mais eficazes que as 
técnicas de reforço tradicionais. 
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7.2. Possíveis ações futuras 
Considerando a campanha de ensaios desenvolvida, para caracterizar o desempenho dos nós 
viga-pilar reforçados com CFRP, e perante os resultados e conclusões obtidas, propõe-se a 
ampliação desta campanha de ensaios, de modo a explorar outras variáveis que possam 
influenciar o comportamento deste tipo de ligações, destacando-se: 
 
 A influência das características geométricas dos elementos constituintes dos nós; 
 O desempenho dos nós viga-pilar com e sem armadura no interior do núcleo, de modo 
a compreender a sua influência no modo de rotura dos nós; 
 A influência da percentagem de armadura longitudinal nas vigas e nos pilares, no 
comportamento dos nós submetidos a ações sísmicas; 
 Analisar como é que o nível de esforço axial no pilar afeta a resistência e o modo de 
rotura do nó, quando submetido a cargas cíclicas; 
 Analisar a influência da redução de secção do pilar; 
 Analisar o comportamento de nós viga-pilar reforçados com TRM (textile reinforced 
mortar); 
 Estudar a influência da variação de carga axial sobre a resposta cíclica de nós viga-
pilar com reforço; 
 Desenvolver e calibrar os modelos não lineares para nós viga-pilar interiores, 
incluindo o mecanismo de perda de aderência e deformação do nó; 
 Desenvolver e calibrar um modelo para a previsão da capacidade de corte de nós viga-
pilar com reforço e sem armadura transversal no núcleo; 
 Realizar testes cíclicos biaxiais em nós viga-pilar com reforço e comparar os 
resultados experimentais com os resultados obtidos nos testes cíclicos uniaxiais.
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